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La presente tesi si basa sulla valutazione della vulnerabilità sismica della Scuola Elementare 
“A.Ciancia” di Francavilla in Sinni (PZ).  La struttura è in muratura portante, composta da 
due piani fuori terra ed è stata realizzata alla fine degli anni ’50: la sua forma è a “C” con 
dimensioni massime in pianta di 20X36m.  Gli orizzontamenti sono realizzati in 
laterocemento, mentre la copertura è stata realizzata in legno. La valutazione della 
vulnerabilità, nel rispetto dell’attuale D.M. 14/01/2008, è stata effettuata per definire le 
tipologie di intervento adottabili per il miglioramento sismico della struttura.  
L’ analisi dinamica modale è stata attuata mediante l’utilizzo del programma Midas-Gen, 
per lo studio del comportamento globale. Ad ogni livello della struttura sono state 
effettuate le verifiche di sicurezza, sia nel piano che fuori piano. A completamento della 
valutazione di vulnerabilità, è stata effettuata l’analisi statica non lineare (push-over) che 
ha permesso di studiare l’evoluzione in campo plastico della muratura e di valutare l’indice 
di rischio. Le analisi statiche non lineari sono state effettuate e confrontate nell’ipotesi di 
diversi livelli di conoscenza della struttura, valutando come muta il comportamento 
globale della struttura al variare del fattore di confidenza e quindi delle caratteristiche 
meccaniche dei materiali. Dalle vulnerabilità emerse, sono stati studiati interventi appositi, 
volti ad incrementare la sicurezza dell’edificio.    
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Prefazione 
 
L’analisi di un edificio in muratura soggetto all’azione sismica, rappresenta uno dei 
problemi più complessi che deve affrontare l’ingegneria strutturale. A tutt’oggi, 
nonostante i considerevoli miglioramenti nella comprensione e nella modellazione sia del 
materiale muratura, sia delle componenti strutturali che costituiscono l’edificio, il 
problema non è ancora completamente risolto. Un punto cruciale rappresenta la scelta del 
modello meccanico ideale, data l’incertezza sui valori dei parametri elastomeccanici che 





















STRUTTURE IN MURATURA 
 
1.1 Comportamento sismico delle strutture in muratura 
La tipologia ricorrente per gli edifici a muratura portante conduce ad un sistema 
tridimensionale, la struttura scatolare, generata dall’assemblaggio di solai, muri portanti e 
muri di controvento (elementi piani), collegati lungo i bordi, in modo da cooperare 
solidalmente ai carichi verticali ed alle azioni orizzontali. Isolai sono lastre che chiudono le 
celle formate dalle pareti murarie, assicurandone la indeformabilità sotto carico 
orizzontale; ed inoltre, sempre in caso di sisma, devono assolvere il compito di ripartire le 
azioni fra tutti i muri. 
L’osservazione degli edifici esistenti in muratura a seguito degli eventi sismici ha 
evidenziato che i meccanismi di danno patiti da questa tipologia strutturale sono 
riconducibili a due modalità, “i meccanismi di primo modo” e i “meccanismi di secondo 
modo”. La modalità di meccanismo di danno che si attiva dipende dalle caratteristiche 
costruttive e tipologiche, e dalle carenze strutturali dell’edificio.  
 
I meccanismi di primo modo identificano meccanismi di danno che si attivano su pareti 
murarie investite da azioni sismiche dirette ortogonalmente ad esse, provocando 
sollecitazioni di pressoflessione e taglio fuori piano e fenomeni di ribaltamento.  
 
I meccanismi di secondo modo, riguardano pareti sollecitate da azioni sismiche ad esse 
complanari, con danneggiamenti tipicamente per taglio e pressoflessione. Perché si 
attivino, la costruzione deve essere in grado di produrre un comportamento d’insieme, con 
le diverse parti chiamate a collaborare (“comportamento scatolare”). Una tale risposta 
globale richiede l’ammorsamento delle pareti ortogonali ed un adeguato collegamento fra 
le pareti stesse ed i solai. In queste condizioni, grazie ai vincoli, la probabilità che insorgano 
fenomeni di ribaltamento fuori piano è bassa, e ciascuna parete è chiamata ad attingere a 
rigidezza, resistenza e duttilità nel proprio piano (fig.).  Questi meccanismi rappresentano 
una conseguenza del comportamento scatolare dell’edificio, per tale motivo è necessario 
esaminare la costruzione nel suo complesso con un modello tridimensionale. La normativa 
indica i criteri di modellazione (paragrafo 7.2.6 delle NTC2008): “il modello della struttura 
deve essere tridimensionale e rappresentare in modo adeguato le effettive distribuzioni 





Fig. – Schematizzazione semplificata di comportamento scatolare (a destra) e di singole pareti (a sinistra). 
Se le condizioni che portano ad un comportamento scatolare vengono meno, perché il 
mutuo ammorsamento non è sufficiente, o perché ci sono separazioni nette tra gli 
elementi resistenti (a causa di lesioni passanti o ad esempio per la presenza di canne 
fumarie o cavedi nel corpo della muratura), oppure ancora perché il collegamento tra i 
solai ed i muri è inefficace, allora in tali circostanze le pareti lavorano in modo 
indipendente l’una dall’altra, e la risposta è dominata dal comportamento fuori dal piano, 
mancando in tale direzione un efficace contrasto alle azioni sismiche. Si tratta dei 
meccanismi di primo modo; nei quali il carico che provoca il collasso risulta in funzione 
della geometria del muro e delle sue condizioni al contorno.  
La geometria della parete, (compresa la presenza, posizione e le dimensioni delle aperture), 
l’efficacia dei vincoli (gli ammorsamenti fra le pareti e quelli fra le pareti e i solai, la 
presenza di catene o di contrafforti), l’eventuale presenza di lesioni (oppure di 
sconnessioni provocate da cavedi o da canne fumarie) sono tutti elementi che concorrono 
a definire porzioni di edificio ben delimitate che tendono a separarsi dalle altre quando 
sono sottoposte ad una azione sismica. Il modello è quindi limitato a queste porzioni, e 
può essere esaminato efficacemente con l’analisi limite, focalizzando cioè l’attenzione sulla 
condizione di collasso, e trascurando l’esame del processo incrementale che ha portato la 
costruzione a tale condizione ultima.   
I meccanismi del secondo modo possono innescarsi soltanto quando è scongiurata 
l’insorgenza di quelli di primo modo, e quindi i meccanismi di primo modo si verificano 
soltanto se la parete garantisce un certo grado di monoliticità.  
 
Per capire il funzionamento “scatolare” di una struttura in muratura, consideriamo la fig. , 
nella quale è possibile individuare una serie di pareti indipendenti fra di loro che 




Fig. –comportamento scatolare. 
Applicando alla costruzione una azione orizzontale diretta secondo l’asse X, le due pareti 
perpendicolari a questa direzione, si troveranno in condizioni più sfavorevoli rispetto alle 
altre due, ed in assenza di adeguati ammorsamenti, si innescheranno dei meccanismi di 
ribaltamento (fig.).   
 
Fig. –Ribaltamento parete. 
Se l’azione avviene in direzione Y, in una parete si può innescare il meccanismo di 
ribaltamento come quello visto in precedenza (spinta verso l’esterno); mentre nell’altra 
(spinta verso l’interno), grazie al vincolo di appoggio offerto dalle pareti trasversali, si potrà 
verificare il meccanismo di figura e  .  




Eliminando la discontinuità fra le pareti, la costruzione assumerà l’aspetto di una mensola 
tozza a sezione tubolare; i setti murari, che prima agivano indipendentemente, adesso 
collaborano assieme alla resistenza nei confronti delle azioni sia verticali (collaborazione 
alla diffusione dei carichi in fondazione) che orizzontali. Nelle pareti disposte parallele al 
sisma, i meccanismi possibili saranno quelle che usualmente si formano nelle pareti di 
“taglio”, cioè lesioni per flessione, taglio e schiacciamento (fig.).  
 
Fig. –Lesioni che si formano in una parete quando è garantito il funzionamento scatolare. 
La presenza dei solai, che collegano le pareti in sommità, è efficace se non avvengono 
movimenti relativi fra le pareti; il collegamento fra le pareti in sommità, se è 
sufficientemente rigido nel proprio piano, contribuisce a migliorare il comportamento 
globale del manufatto, sia rispetto alle forze orizzontali sia ad eventuali momenti torcenti, 
chiamando a collaborare tutte le strutture in proporzione alla propria rigidezza.  
Le aperture creano dei punti di debolezza nelle murature e in parte possono modificare i 
meccanismi di collasso nel pannello murario ed anche il comportamento globale 
dell’edificio, che si allontanerà dallo schema scatolare, che rimane il più efficiente.  
Maschi Murari 
Lo schema strutturale riconoscibile negli edifici ad ossatura muraria è quello di trave tozza, 
a sezione pluriconnessa e lunghezza pari all’altezza dell’edificio; tale elemento è soggetto a 
sforzo normale eccentrico, poiché i sovraccarichi verticali che i solai portano sui muri, si 
compongono con i carichi fissi in una risultante generalmente non passante per il 
baricentro della sezione resistente orizzontale. Tale eccentricità cresce in presenza di forze 
orizzontali, come vento o forze di massa conseguenti ad accelerazioni da sisma. Per tale 
motivo, gli edifici scatolari, in presenza di accelerazioni sismiche, vedono prevalere, come 
in tutte le travi tozze, gli effetti della caratteristica tagliante. Questi schemi strutturali, 
comunque, sono poco vulnerabili all’azione orizzontale, purché sia garantita l’efficienza 
delle singole lastre e dei loro mutui collegamenti. Risultano quindi schemi appropriati per 
far fronte alle sollecitazioni sismiche, ma diventano inaffidabili e vulnerabili quando le 
sconnessioni negli spigoli ne compromettano la monoliticità e quando i solai non siano in 
grado di svolgere il ruolo di diaframmi orizzontali.  
Come abbiamo detto, proprio come nei setti, la sollecitazione prevalente di una trave tozza 
pluriconnessa è quella tagliante, insieme alla σy, che gioca un ruolo determinante nel 
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fissare i limiti di resistenza del materiale sottoposto a sforzi tangenziali. Per le 
determinazioni delle τ è necessario uno schema di calcolo in grado di definire, ad ogni 
livello, come si ripartisca la forza orizzontale di piano tra le varie pareti verticali del piano 
stesso. Analizzando la porzione di edifici delimitata da due solai come un insieme di pareti 
taglio-resistenti, rigidamente collegate sopra e sotto dai due orizzontamenti, la soluzione a 
questo punto è nota: ogni parete i rappresenta un vincolo di risposta unitaria 
proporzionale allo scorrimento relativo δi tra i suoi bordi orizzontali; nota quindi la 
relazione Ti – δi per la i-esima parete, è possibile imporre l’equilibrio della lastra orizzontale 
sotto tutte le azioni complanari- Ti, esprimendo queste in funzione degli spostamenti δi 
(fig.) [1]. 
 
Fig. – Parete muraria senza aperture: lungo il contorno agiscono le tensioni tangenziali trasmesse dal solaio e 
dalle pareti verticali. 
 
Le equazioni di equilibrio, come accade nel metodo degli spostamenti, risolvono il 
problema: esse infatti forniscono i δi, che rappresentano gli spostamenti delle lastre che si 
suppongono essere indeformabili nel proprio piano (attraverso legami di congruenza). In 
fase elastica la ripartizione è definita su questo schema semplificato, che vede l’azione di 
ogni parete rappresentata da un unico parametro Ti, linearmente proporzionale a δi in base 
alla seguente relazione:  
T =  ∗ δ 
Il comportamento complessivo della struttura va seguito anche oltre il limite elastico di 
una singola parete. Quando si esauriscono le capacità resistenti del pannello murario, esso 
non è più in grado di assorbire ulteriori incrementi di carico; a questo punto la legge di 
ripartizione tra le varie pareti cambierà, in modo tale da salvaguardare l’elemento che ha 
raggiunto il limite di resistenza, da ulteriori incrementi di carico. La capacità della parete 
plasticizzata di mantenere il suo carico limite, dipende dalla sua duttilità; esaurita tale 
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risorsa, si ritiene che l’edificio sia giunto al limite delle proprie capacità di resistenza per 
quanto riguarda quel piano. Tale situazione di crisi si verifica anche, nel caso in cui le pareti 
siano ancora in grado di assorbire un incremento di carico orizzontale, perché il loro 
numero e la loro ubicazione formano un sistema labile. 
Attraverso l’analisi non lineare viene definito un carico di rottura di piano: questo sarà 
confrontato con il carico previsto, per valutare la sicurezza globale dell’edificio nei 
confronti del collasso. 
Nel caso in cui siano presenti molteplici aperture (porte, finestre, balconi, vani di passaggio, 
etc.) la modellazione si riduce ai soli elementi pieni (maschi murari), collegati alle travi di 
sottofinestra. I maschi murari, in questa schematizzazione, funzionano da elementi presso-
inflessi, per i quali cadono le ipotesi di elementi taglio-resistenti; a questo punto risulta più 
appropriata una schematizzazione a telaio, con i maschi nel ruolo di ritti e le piattabande 
nel ruolo di travi. 
Lo stato sollecitazione piano in una parete muraria, dipende molto dalla sua geometria, 
dalle condizioni al contorno, e quindi dalla presenza o meno di muri trasversali, 
dall’efficacia del loro collegamento, dalla rigidezza flessionale dei solai, dalla presenza di 
aperture e dalle loro dimensioni. La parete in figura .a ad esempio, può essere 
schematizzata coma una trave flangiata dai muri trasversali e dai solai: il pannello, come 
visto, è sollecitato da una distribuzione di forze taglianti lungo tutto il contorno, oltre ad 
una distribuzione non uniforme di forze di compressione verticali, con momenti dello 
stesso segno, decrescenti con l’altezza. Nella parete di figura .b, invece, le aperture sono 
separate da pannelli con rigidezza e resistenza modesti rispetto a quelli di trave orizzontale 
formata dalla muratura, dal cordolo, e dalla parte collaborante del solaio.  
 
a)                                                      b) 
Fig. –  a) Parete muraria senza aperture, b)Parete muraria con aperture. 
 
 
Fasce di Piano 
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Le fasce hanno una funzione importantissima, forniscono l’accoppiamento tra i montanti 
murari, influenzando considerevolmente il meccanismo di risposta di una parete 
multipiano. Il comportamento meccanico delle fasce di piano può essere studiato in modo 
analogo a quello di un maschio, con alcune differenze fondamentali: nel caso di murature 
di mattoni, l’orientamento dei letti è parallelo all’asse dell’elemento, orizzontale, e la 
compressione assiale è solitamente molto bassa (in assenza di precompressioni esercitate 
da catene metalliche). Se la muratura è a tessitura regolare e ben organizzata, con conci 
ben ammorzati, la resistenza a taglio è principalmente funzione della compressione in 
direzione normale ai letti di malta e in misura minore, della compressione in direzione 
parallela ai letti stessi. Essendo in generale trascurabile la compressione normale ai letti di 
una fascia, la resistenza a taglio può essere molto bassa ed è principalmente offerta dalla 
coesione offerta dal legante e dell’ingranamento fra i conci. In una muratura con tessitura 
e apparecchiatura irregolari, il materiale tende ad avere comportamento pressoché 
isotropo e, quindi, in linea di principio, la fasci può essere meglio approssimata ad un 
maschio ruotato di 90°.   Le fasce sono in grado di fornire un accoppiamento solo in 
funzione della compressione a cui esse sono soggette in direzione orizzontale; tale 
compressione fornisce la resistenza “flessionale” che impedisce l’attivazione del 
meccanismo riportato in fig (meccanismo di ribaltamento delle colonne in muratura).  
 
Fig. – Risposta delle fasce murarie ad azioni sismiche. 
 
E’ indispensabile, per opporsi a questo meccanismo la presenza di elementi resistenti a 
trazione disposti al livello delle fasce, come cordoli in c.a o catene. Il meccanismo appena 
visto genera una dilatazione globale della parete in senso orizzontale. Le catene o i cordoli 
si oppongono a questa dilatazione, fig. , provocando un aumento della resistenza a 
flessione delle fasce; inoltre garantiscono anche l’accoppiamento dei montanti murari, 




Fig. – Risposta delle fasce murarie ad azioni sismiche. 
I possibili meccanismi di rottura delle fasce, in queste condizioni, sono due:  
- Rottura per compressione eccessiva del puntone inclinato, analogo alla rottura per 
pressoflessione del maschio; 
- Rottura per taglio. 
Non sono stati fatti studi sperimentali atti a valutare il comportamento delle fasce murarie 
soggette ad azione sismica, quindi i criteri di rottura proposti sono analoghi a quelli studiati 
per i maschi murari, analogie non controllate sperimentalmente. 
 
 
1.2 Comportamento strutturale della muratura 
 
La muratura è un materiale molto eterogeneo, e parlare delle sue caratteristiche 
meccaniche ha senso solo se si attribuiscono a queste un valore indicativo, medio, buono 
solo per schemi di calcolo codificati.  
Dal punto di vista strutturale la muratura può essere definita come un materiale con 
resistenza a compressione molto maggiore di quella a trazione. La pseudo resistenza a 
trazione è correlata al fenomeno dell’attrito, che si esercita in virtù del carico verticale tra 
gli elementi del materiale resistente, e risulta fortemente dipendente dalla tessitura 
muraria. 
Le murature sono costituite dall’unione di due materiali, uno molto resistente (pietre 
naturali, mattoni, blocchi artificiali), e da un secondo materiale di solito meno resistente 
(malta di calce, cemento), aventi caratteristiche meccaniche molto differenti.   
Confrontando le curve (fig.) che rappresentano la risposta dei due materiali alla prova 
monoassiale di trazione-compressione, è possibile evidenziare le seguenti proprietà: 
- Entrambi i materiali presentano una resistenza più elevata a compressione; 
- Rispetto alla malta, il mattone presenta tensioni di rottura e modulo elastico maggiori; 
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- Il mattone presenta un comportamento a rottura di tipo fragile, mentre nella malta questo 
ha un aspetto più duttile, cioè è caratterizzato dalla presenza di una fase di relativamente 
grandi deformazioni.  
 
Fig. – Comportamento della malta e del laterizio alla prova monoassiale di trazione -compressione.  
Le caratteristiche sia della malta che del mattone, variano entro limiti molto ampi, in 
dipendenza della larga variabilità sia dei materiali naturali di cui sono composti, sia delle 
procedure di confezione. Presi separatamente, i due materiali sottoposti a compressione, 
per la diversità dei moduli elastici, si deformano trasversalmente in quantità differenti, più 
precisamente la malta si deforma più del mattone. A causa dell’attrito e del legame 
chimico esistente fra malta e mattone, è possibile formulare la ragionevole ipotesi che 
questi non possono subire deformazioni laterali indipendenti.  
Come conseguenza di questa interazione, la malta è sottoposta ad uno stato triassiale di 
tensione di compressione, mentre sul mattone, oltre alla tensione di compressione, agirà 
uno stato di tensione di trazione biassiale nel piano perpendicolare alla direzione di carico.  
 
La malta ha la funzione di riempire i vuoti fra gli elementi lapidei e di collegamento degli 
stessi elementi (spianamento) per realizzare un sistema compatto, e per ridistribuire le 
tensioni trasmesse dall’elemento più resistente, in modo da evitare picchi di tensione.  La 
malta è un materiale dotato di coesione, ed interferisce in modo complesso con i blocchi, 
per cui modificano alcune caratteristiche della muratura. L’attrito che si forma fra le 
superfici dei blocchi,  è alterato dalla caratteristica coesiva della malta. I due materiali 
hanno deformabilità molto diverse (i blocchi risultano essere più rigidi); a seguito di questo 
nascono tensioni che nella malta sono di compressione, nel blocco risultano essere di 
trazione. Queste tensioni sono legate direttamente allo spessore dei giunti, più questi sono 
spessi, maggiore è la loro deformabilità, e maggiori sono le tensioni di trazione nel blocco e, 
quindi, aumenta la possibilità che questi pervengano a rottura. Con la malta, per i carichi 
verticali, viene introdotta una caratteristica di debolezza nella muratura.  
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Fig. – Interazione blocchi-malta. 
 
Affinché la muratura sia di buona qualità, la malta deve avvolgere tutto l’elemento 
principale, con giunti compresi fra 0.5-1.5 cm; a sua volta gli elementi lapidei non devono 
né essere friabili, né essere gelivi, ed avere una buona adesività alle malte [6].  
Per la muratura in pietra, la funzione della malta diventa molto più complessa e di difficile 
definizione. Infatti, la forma dei blocchi, la finitura delle loro superfici e l’affinità con la 
malta, hanno una influenza notevolissima. Il legante influenza ancora il comportamento 
attritivo della parete, però diventa predominante l’effetto di ingranamento fra i vari 
elementi di forma e dimensioni diverse; quindi la confezione (regolarità e corretta 
disposizione dei blocchi) caratterizzerà in modo fondamentale il comportamento statico. In 
caso di sisma, le sollecitazioni orizzontali sono di tipo ciclico, quindi, se la parete non è 
compatta, alla prima oscillazione, se non avviene il collasso, avverranno scorrimenti che 
rendono precaria la sua capacità di sopportare l’inversione del movimento. La malta, con la 
sua coesione, può, in questi casi, migliorarne il comportamento, ma perché ciò avvenga, 




SCUOLA A. CIANCIA, FRANCAVILLA IN SINNI 
2.1 Tipologie strutturali 
Gli edifici in muratura sono stati efficacemente classificati da Pagano [12]  in tre categorie, 
in funzione delle diverse tecniche costruttive e del diverso comportamento strutturale, 
evidenziandone le specifiche criticità: problemi strutturali per i carichi orizzontali e verticali. 
Gli edifici della prima classe sono interamente in muratura, con impalcati costituiti da 
sistemi a volta, che ne definiscono un carattere spingente. Le pareti verticali sono continue 
dalla fondazione alla copertura, e le aperture dei vani sono sormontate da archi anch’essi 
spingenti. Le fondazioni riproducono sul piano fondale la trama della scatola muraria, con 
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un’ulteriore ringrosso in modo da adeguare le pressioni nella muratura a quelle 
sopportabili dal terreno. Le spinte delle volte esercitano un’azione ribaltante sulle pareti 
perimetrali; azione ribaltante che si somma all’effetto spingente degli archi posti al di 
sopra delle aperture, con funzione di piattabanda. Questi effetti tendono ad aprire verso 
l’esterno la scatola muraria e, in caso di sisma, la criticità fondamentale è il possibile 
ribaltamento delle pareti fuori dal piano. Inoltre, a causa della mancanza di un impalcato 
rigido, capace di ridistribuire l’azione tra i diversi elementi in funzione della loro rigidezza, 
ciascuna parete sopporta direttamente le accelerazioni indotte dal sisma; in questo caso 
l’azione ortogonale al piano della parete risulta particolarmente gravosa. Per questa 
tipologia di edifici è necessaria la presenza di catene tensoresistenti, infatti in mancanza di 
tali elementi i pannelli murari si comportano come un sistema di mensole, ciascuna 
indipendente dalle altre, poiché le fasce di piano non possiedono una capacità di 
accoppiamento tale da garantire un comportamento a telaio della struttura. 
Gli edifici della seconda classe sono caratterizzati da pareti verticali continue in muratura, 
con impalcati costituiti da solai piani isostatici (travi semplicemente appoggiate sulla 
muratura). Alla fine del 1800 le travi in legno furono sostituite da quelle in ferro, senza 
modificare l’assetto sostanziale della struttura. L’impalcato, essendo piano, elimina il 
problema delle spinte delle volte; quindi negli edifici della seconda classe lo spessore dei 
muri è più contenuto e il numero dei piani è maggiore. La criticità fondamentale è 
l’eccentricità dei muri perimetrali, perché per mantenere il paramento esterno verticale, 
risegano solo verso l’interno; questa fa sì che insorgano momenti ribaltanti verso l’esterno. 
Un’ulteriore spinta è dovuta all’effetto arco delle piattabande dei vani, costituite da archi 
ribassati, che tendono ad aprire la scatola muraria. Il fenomeno di apertura dell’edificio è 
impedito soltanto dalle croci muro, che consentono di “agganciare” le pareti perimetrali a 
quelle trasversali. In caso di azioni sismiche orizzontali, le pareti esterne sono vulnerabili al 
ribaltamento fuori dal proprio piano; le travi in legno o in ferro dei solai, venivano 
semplicemente appoggiate in asole della muratura, e quindi, anche se sono elementi 
tensoresistenti, il loro effetto di incatenamento risulta inutile.  
Gli edifici della terza classe nascono nei primi decenni del ‘900, grazie alla diffusione del 
cemento armato, e presentano aspetti fortemente migliorativi, rispetto alle due classi 
precedentemente visti. La nuova concezione strutturale può essere considerata una 
fortunata “evoluzione della specie”, dovuta alle mutate tecniche costruttive. La continuità 
verticale delle murature viene interrotta per consentire il getto del solaio in cemento 
armato; quindi l’area d’impronta della scatola muraria viene coperta con un getto di 
calcestruzzo ed armata con ferri longitudinali e staffe, dando origine ai cordoli armati. Gli 
orizzontamenti sono quindi in latero cemento, con soletta collaborante continua e 
portante. Una volta realizzato l’impalcato, viene costruito l’ordine superiore delle 
murature, lasciando il cordolo in cemento armato come elemento marca piano. Le pareti 
in muratura portante, interrotte a livello di impalcato, si comportano secondo uno schema 
a trave continua, e solo fra loro interconnesse dalla presenza del cordolo di piano. Il grado 
di ammorzamento laterale, non costituisce più elemento di vulnerabilità, in quanto il 
cordolo finge da elemento tensoresistente di collegamento.  Solitamente al di sopra dei 
vani viene realizzata una trave in cemento armato (piattabanda), ben ammorzata sulle 
spalle dei vani; in qualche caso è possibile trovare anche un’ulteriore cordolo continuo al di 
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sopra dei vani, che confina la fascia di piano tra i due elementi tensoresistenti. Questa 
tipologia di edificio attenua fortemente tutte le criticità viste nelle classi precedenti, o 
addirittura le elimina. I solai collegano efficacemente le pareti di facciata con quelle 
trasversali, funzionando da vincoli mutui, e impediscono ai carichi verticali di produrre 
spostamenti orizzontali. Quindi, anche se le pareti laterali presentano un’eccentricità di 
forma, le coppie che vengono introdotte dai carichi verticali per tale eccentricità, 
producono effetti molto minori, perché agiscono su uno schema di travi continue, invece 
che su uno schema a mensola. Il cordolo tende ad attenuare la differenza di compressione 
delle pareti, che rappresentava una delle cause principali del distacco tra pareti ortogonali 
nelle altre due classi di edificio. È soprattutto nei confronti delle azioni sismiche, che 
questo edificio è nettamente migliore; infatti il solaio latero cementizio, costituisce un 
diaframma rigido, che ridistribuisce l’azione sismica tra le pareti di controvento parallele 
alla direzione del sisma, e quindi la struttura presenta un efficace comportamento 
d’insieme. La presenza del cordolo di piano e di piattabande ben ammorzate, crea anche 
nella fascia di piano un insieme di puntoni che scaricano in fondazione le sollecitazioni 
orizzontali; la fascia di piano quindi rende l’intera parete equivalente ad un telaio piano, 
costituito da ritti (maschi), traversi (fasce) e nodi rigidi ed estesi. Le fasce di piano fungono, 
quindi, da veri e propri elementi di accoppiamento tra setti murari, per sollecitazioni nel 
piano. Le fondazioni sono realizzate a “tela”, attraverso un macro cordolo in cemento 
armato.  
 
Fig. – Edificio della terza classe. 
Sono però frequenti i casi in cui la capacità flessionale della fascia non è pienamente 
realizzata, a causa dell’inadeguato ancoraggio della piattabanda; ciò comunque non 
modifica sostanzialmente il miglior comportamento della parete nel proprio piano (fig). 
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Fig. – Piattabande poco ammorsate. 
Se le piattabande sono ben ancorate, unite all’azione dei cordoli, attivano la capacità 
flessionale della fascia di piano e contrastano le rotture per taglio al livello dei solai.  
La rapida evoluzione dell’edificio della terza classe ha condotto al moderno edificio 
intelaiato in C.A. 
L’edificio oggetto di studio, la scuola elementare di Francavilla in Sinni, fa parte della terza 
categoria. 
In generale l’ammorsamento delle pareti è scarsa ed anche di non facile ottenimento per 
l’irregolarità della forma delle pietre.  
La struttura in oggetto non presenta alcun effetto dovuto a dissesti, di qualsiasi natura, in 
quanto non sono presenti lesioni. La muratura appare solida ed in buone condizioni.  
2.2 Caratterizzazione meccanica dei materiali 
 
Dal punto di vista meccanico, la muratura è un materiale disomogeneo, anisotropo ed 
inelastico. Nelle murature legate con malta, si fa in genere riferimento ad un materiale 
ideale omogeneo, del quale è possibile ricavare il legame costitutivo. L’utilizzo dei legami 
non implica la isotropia del materiale, perché è possibile differenziare tali curve in funzione 
della direzione dello sforzo. Riportiamo una curva tipica riferita ad una azione verticale, 
ortogonale ai filari di conci (fig.). 
 
Fig. – Legame costitutivo Monoassiale a), semplificazione bilatera b). 
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Nella curva si nota una debole resistenza a trazione, con rottura fragile, un andamento non 
lineare in compressione fino al raggiungimento della massima sollecitazione, ed infine un 
ramo discendente che viene considerato, convenzionalmente, fino ad una assegnata 
riduzione della sollecitazione massima. Nelle applicazioni delle analisi strutturali il legame 
costitutivo viene idealizzato con una bilatera elasto-plastica equivalente, che consente di 
definire un modulo di elasticità secante.  
Le caratteristiche meccaniche delle murature di costruzioni esistenti sono definite 
nell’appendice C8A della circolare 02/02/2009 n. 617, nella quale viene rappresentato un 
assortimento morfologico delle murature storiche di cui vengono forniti i valori massimi e 
minimi dei seguenti parametri: 
- fm  → valore medio della resistenza a compressione; 
- fvm0  → valore medio della resistenza a taglio in assenza di sforzo assiale (indicato 
nella tabella della norma con il simbolo τ0); 
- E,G → moduli di elasTcità normali e tangenziali, riferiti alle condizioni non 
fessurate; 
- W → peso per unità di volume. 
 
Tab.1 Valori di riferimento dei parametri meccanici. 
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Tab.2 Coefficienti correttivi dei parametri meccanici. 
I valori indicati nelle prime sei righe della tab.1 sono relativi a murature storiche con malta 
di scadenti caratteristiche, giunti non particolarmente sottili, in assenza di ricorsi o listature 
che regolarizzino la tessitura, paramenti semplicemente accostati o mal collegati, assenza 
di consolidamenti, ma comunque rispettose della regola dell’arte per quanto riguarda la 
tessitura. Nel caso in cui la muratura presenti caratteristiche migliori rispetto agli elementi 
suddetti, i parametri meccanici saranno ottenuti dalla tab.1, applicando i coefficienti 
migliorativi della tab.2.  
Per la caratterizzazione meccanica del materiale bisogna tenere conto anche del livello di 
conoscenza, che determina l’assegnazione di un fattore di confidenza FC, che opera come 
un’ulteriore coefficiente parziale di sicurezza, riducendo il valore della resistenza da 




d = fmγM*FC          fvd = fvmγM*FC 
Il coefficiente parziale di sicurezza γM viene assunto pari a 2 per le verifiche sismiche, e pari 
a 3 per le verifiche non sismiche.  
 
 
2.3 Livelli di Conoscenza e Fattori di Confidenza 
 
La valutazione della sicurezza degli edifici esistenti, è affetta da un grado di incertezza 
diverso di quello proprio della progettazione di un edificio nuovo. Negli edifici esistenti le 
caratteristiche meccaniche dei materiali possono essere misurate e determinate sulla 
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costruzione nel suo stato di fatto. La conoscenza delle caratteristiche meccaniche non 
risente quindi delle incertezze correlate alla produzione e posa in opera dei materiali, ma 
dipende solo dall’uniformità dei materiali stessi all’interno della struttura, dal grado di 
approfondimento delle indagini e dall’affidabilità dei risultati che queste sono in grado di 
fornire. Analogamente, anche la geometria, i dettagli costruttivi ed i carichi permanenti 
sono definiti, e la loro conoscenza dipende unicamente dal livello di approfondimento 
delle indagini conoscitive. 
Una costruzione esistente riflette lo stato delle conoscenze dell’epoca della sua 
edificazione, potrebbe essere affetta da difetti d’impostazione e realizzazione non evidenti, 
e potrebbe avere patito azioni, anche di natura eccezionale, che le hanno procurato 
conseguenze rimaste celate e non completamente manifeste [9].  
La valutazione della vulnerabilità sismica di un edificio esistente e la successiva scelta del 
più idoneo intervento di miglioramento o di adeguamento, deve scaturire da una adeguata 
conoscenza della costruzione, che può essere conseguita con vari livelli di 
approfondimento.  
 
I passaggi fondamentali nel processo di acquisizione della conoscenza della struttura sono: 
l’analisi storico critica della costruzione (compreso il reperimento della documentazione 
esistente, dei progetti e di tutte le fonti d’informazione di natura documentale); rilievo 
geometrico-strutturale e dei dettagli costruttivi, e infine la caratterizzazione meccanica dei 
materiali (di importanza cruciale). Tanto più approfondita e accurata risulta la conoscenza 
dell’edificio e tanto più le informazioni ottenute dai modelli di calcolo saranno affidabili, 
attendibili ed aderenti alla realtà fisica.  
 
Il grado di approfondimento delle indagini conoscitive, conduce alla individuazione del 
“Livello di Conoscenza” LC raggiunto, graduato su tre livelli: LC1, LC2, LC3. Da essi discende 
la quantificazione del Fattore di Confidenza FC, che rappresenta il valore per il quale 
occorre dividere le resistenze medie dei materiali per tener conto del grado di incertezza 
associato al livello di conoscenza raggiunto: 
LC1 → FC=1.35 
LC2 → FC=1.20 
LC3 → FC=1.00  
 A livelli di conoscenza più alti corrispondono quindi penalizzazioni minori delle prestazioni 
dei materiali e viceversa. I fattori di confidenza servono quindi a riassumere e a 
considerare in un unico numero il grado di attendibilità, le incertezze e l’estensione delle 
indagini effettuate.  
 
Il conseguimento del livello di conoscenza si articola nel seguente modo:  
- Il livello di conoscenza LC3 è raggiunto quando sono stati effettuati il rilievo 
geometrico, verifiche in situ estese ed esaustive sui dettagli costruttivi, indagini in 
situ esaustive sulle proprietà dei materiali; 
- Il livello di conoscenza LC2 è raggiunto quando sono stati effettuati il rilievo 
geometrico, verifiche in situ estese ed esaustive sui dettagli costruttivi ed indagini 
in situ estese sulle proprietà dei materiali.; 
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- Il livello di conoscenza LC1 è raggiunto quando sono stati effettuati il rilievo 
geometrico, verifiche in situ limitate sui dettagli costruttivi, ed indagini in situ 
limitate sulle proprietà dei materiali.  
Livello di 
Conoscenza 
Geometria Dettagli Costruttivi  Proprietà dei 
materiali 
LC1 Rilievo muratura, volte, solai e 
scale. Individuazione carichi 
gravanti su ogni elemento di 
parete. Individuazione tipologia di 
fondazioni. Rilievo eventuale 
quadro fessurativo e deformativo.  
Verifiche in situ 
limitate 
Indagini in situ 
limitate 
LC2 Verifiche in situ 
estese ed esaustive 
Indagini in situ 
estese 
LC3 Verifiche in situ 
estese ed esaustive 
Indagini in situ 
esaustive 
 
Per la conoscenza geometrica dell’edificio, la normativa tecnica D.M. 14 gennaio 2008 fa 
riferimento ad un unico grado di approfondimento, che deve comprendere il rilievo, piano 
per piano, di tutti gli elementi in muratura (compresa la presenza di nicchie, cavità, canne 
fumarie, il rilievo delle volte), dei solai e della copertura (tipologia e orditura), delle scale, 
l’individuazione dei carichi gravanti su ogni elemento di parete e  la tipologia di fondazione.  
Deve essere inoltre rilevato anche l’eventuale quadro fessurativo, classificando ciascuna 
lesione secondo la tipologia del meccanismo associato (distacco, rotazione, scorrimento 
ecc.) e deformativo (evidenti fuori piombo, rigonfiamenti ecc.).  
I dettagli costruttivi da esaminare, riguardano i seguenti aspetti: 
a) Qualità del collegamento fra pareti verticali; 
b) Qualità del collegamento fra orizzontamenti e pareti ed eventuale presenza di cordoli di 
piano o di altri dispositivi di collegamento; 
c) Presenza di architravi strutturalmente efficienti sopra le aperture; 
d) Presenza di elementi strutturalmente efficienti atti ad eliminare le spinte eventualmente 
presenti; 
e) Presenza di elementi, anche non strutturali, ad elevata vulnerabilità; 
f) Tipologia della muratura (a un paramento, a due o più paramenti, con o senza 
riempimento a sacco, con o senza collegamenti trasversali, ecc.) e le sue caratteristiche 
costruttive (eseguita in mattoni o in pietra, regolare o irregolare).  
Le indagini da svolgere per l’identificazione dei dettagli costruttivi sono classificate 
secondo due differenti gradi di approfondimento: verifiche in situ limitate e verifiche in 
situ estese ed esaustive. Entrambe prevedono rilievi di tipo visivo effettuati ricorrendo, di 
regola, alla rimozione dell’intonaco, e a saggi nella muratura che consentano di esaminare 
le caratteristiche sia in superficie che nello spessore murario, l’ammorsamento tra i muri 
ortogonali e quello dei solai con le pareti. Nel caso di Verifiche in situ limitate, i dettagli 
costruttivi di cui ai punti a) e b) possono essere valutati anche sulla base di una conoscenza 
appropriata della tipologia di solai e della muratura. Nelle Verifiche estese ed esaustive 
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l’esame degli elementi di cui ai punti da a) ad f) è opportuno sia esteso in modo 
sistematico all’intero edificio.  
Per la determinazione della proprietà dei materiali, sono di particolare importanza la 
presenza o meno di collegamenti trasversali (come i diatoni), la forma, la tipologia e forma 
degli elementi, la tessitura, l’orizzontalità delle giaciture, il regolare sfalsamento dei giunti, 
la qualità e consistenza della malta. Le indagini sono suddivise, in base al loro grado di 
approfondimento, in tre categorie:  
- Indagini in situ limitate: servono a completare   le informazioni sulle proprietà dei 
materiali ottenute dalla letteratura, o dalle regole in vigore all’epoca della 
costruzione, e per individuare la tipologia di muratura. Sono basate su esami visivi 
della superficie muraria, condotti successivamente alla rimozione di una zona di 
intonaco di almeno 1m X 1m, al fine di individuare la forma e la dimensione dei 
blocchi di cui è costituita.  Inoltre deve essere valutata, anche in maniera 
approssimata, la compattezza della malta, e la capacità degli elementi murari di 
assumere un comportamento monolitico in presenza delle azioni, tenendo conto 
della qualità della connessione interna  e trasversale attraverso saggi localizzati, 
che interessino lo spessore murario.  
- Indagini in situ estese: le indagini di cui al punto precedente sono effettuate in 
maniera estesa e sistematica, con saggi superficiali ed interni per ogni tipo di 
muratura presente. Prove con martinetto piatto doppio e prove di 
caratterizzazione della malta (tipo di legante, tipo di aggregato, rapporto 
legante/aggregato ecc.) e eventualmente di pietre e/o mattoni (caratteristiche 
fisiche e meccaniche) consentono di individuare la tipologia di muratura presente. 
E’ opportuna una prova per ogni tipo di muratura presente.  Metodi di prova non 
distruttivi (come quelle soniche, sclerometriche, penetrometriche per la malta, 
ecc.) possono essere impiegate a completamento delle prove richieste. Qualora 
esista una chiara, comprovata corrispondenza tipologica per materiali, pezzatura 
dei conci, dettagli costruttivi, in sostituzione delle prove sulla costruzione oggetto 
di studio possono essere utilizzate prove eseguite su altre costruzioni presenti nella 
stessa zona.  
- Indagini in situ esaustive: servono per ottenere informazioni quantitative sulla 
resistenza del materiale. In aggiunta alle verifiche visive, ai saggi interni e alle prove 
di cui ai punti precedenti, deve essere effettuata una ulteriore serie di prove 
sperimentali che, per numero e qualità, siano tali da consentire di valutare le 
caratteristiche meccaniche della muratura. La misura delle caratteristiche 
meccaniche della muratura si ottiene mediante esecuzione di prove in situ o in 
laboratorio. (su elementi non disturbati prelevati dalle strutture dell’edificio). Le 
prove possono in generale comprendere prove di compressione diagonale su 
pannelli o prove combinate di compressione verticale e taglio. Metodi di prova non 
distruttivi possono essere impiegati in combinazione, ma non in completa 
sostituzione di quelli sopra descritti. Qualora esista una chiara e comprovata 
corrispondenza tipologica per materiali, pezzatura dei conci, dettagli costruttivi, in 
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sostituzione delle prove sulla costruzione oggetto di studio, possono essere 
utilizzate prove eseguite su altre costruzioni presenti nella stessa zona.   
 
Per la definizione dei dettagli costruttivi e per la caratterizzazione meccanica dei materiali, 
è possibile conseguire livelli di conoscenza con approfondimenti crescenti; mentre per la 
geometria della struttura, la normativa richiede che il rilievo sia in ogni caso compiuto in 
modo completo, accurato e dettagliato.  
L’esame preliminare visivo della costruzione, ha lo scopo di operare una valutazione dello 
stato generale di manutenzione e conservazione, e di evidenziare criticità 
immediatamente visibili. L’esame delle fessure è particolarmente significativo, perché 
queste sono il segnale visibile e di immediata percezione di comportamenti anomali della 
struttura; quindi la loro interpretazione, oltre a costituire un primo importante passo nella 
comprensione dell’edificio, condiziona anche la scelta della successiva campagna di 
indagini. 
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Capitolo IV 
MODELLAZIONE DELLA STRUTTURA 
 
4.1 Telaio equivalente e metodo Sam 
Le strutture in muratura esistente sono caratterizzate da una intrinseca complessità del 
materiale (la muratura non è resistente a trazione, manifesta un comportamento 
spiccatamente non lineare fin da bassi livelli tensionali, non è omogenea, non è isotropa) 
associata ad una spiccata variabilità (discontinuità, difetti locali, disomogeneità) che 
rendono estremamente difficile descriverne e prevederne il comportamento con modelli 
numerici. Per questi motivi, per implementare modelli che siano in grado di rappresentare 
adeguatamente i fenomeni oggetto di indagine senza perdere il controllo delle 
elaborazioni, occorre riconoscere le caratteristiche e le criticità della struttura in esame, e 
definire quali siano gli obiettivi dell’analisi numerica, coniugando le esigenze di sintesi e 
semplicità dello strumento con l’accuratezza ed il dettaglio dei risultati.  
 
Il Metodo SAM, il cui nome è l’acronimo di Semplified Analysis Method, è stato sviluppato 
da Magenes e Calvi, e si basa sulla formulazione a telaio equivalente. Ciascun elemento 
bidimensionale verticale (parete), viene tradotto in un corrispondente sistema di elementi 
monodimensionali (travi, pilastri e connettori rigidi), sostituendo così il modello a shell con 
un modello equivalente ad aste (beam), quindi elementi monodimensionali [4].  
Anche nelle NTC 2008 è prevista questa forma di schematizzazione: par.8.1.5.2 – Analisi 
Statica lineare – Analisi dinamica modale (…) In presenza di elementi di accoppiamento 
l’analisi potrà essere effettuata utilizzando modelli a telaio, in cui le parti di intersezione fra 
elementi verticali e orizzontali potranno essere considerate infinitamente rigide.  
Infatti una modellazione della struttura agli elementi finiti (con elementi lastra), presenta 
numerosi punti critici, come la difficoltà a tenere conto della non resistenza a trazione 
della muratura o del comportamento non lineare al crescere dei carichi.  
La struttura, come già detto, viene schematizzata come un telaio equivalente costituito da:  
- Elementi ad asse verticale → maschio murario, che si sviluppa per l’intera altezza 
della parete, elemento equivalente ad un pilastro in muratura; 
- Elementi ad asse orizzontale → fascia muraria o trave di accoppiamento, elemento 
orizzontale di architrave al di sopra delle aperture, elemento equivalente ad una 
trave in muratura; 
- Link Rigidi → elemento ﬁ\zio di connessione fra maschi e fasce.  
Il telaio piano è rappresentato dalle linee d’asse baricentrico dei maschi murari, i ritti, e 
delle fasce di piano, i traversi. La particolare geometria delle aste richiede che oltre alla 
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deformabilità flessionale, venga considerata anche quella tagliante, non trascurabile 
rispetto alla prima. L’intersezione fra fasce orizzontali e verticali è rappresenta da nodi, le 
aste all’interno dei nodi hanno una maggiore rigidezza, questi tratti, usualmente, vengono 
considerati infinitamente rigidi (a deformabilità ridotta), ed hanno opportune dimensioni 
valutate in base alla reale geometria della parete (fig.).  
 
Fig. – Schema a telaio equivalente di una parete caricata nel piano 
La larghezza del generico maschio coincide con quella della muratura portante compresa 
fra due aperture. Come vediamo dalla figura sopra riportata, il maschio murario è 
costituito da una parte centrale deformabile, caratterizzata da resistenza limitata, e in 
corrispondenza dell’estremità, da due porzioni di resistenza e rigidezza infinita. 
L’estensione della parte deformabile del maschio (altezza efficace Heff ), è calcolata in 
funzione delle dimensioni geometriche di pareti e aperture, e tiene conto della diversa 
deformabilità della muratura nelle zone di nodo e nella parte centrale compresa tra due 
aperture (fig.).  
Heff = h'+ 
1
3




H → altezza di interpiano; 
D → lunghezza del pannello; 
h’ → parametro convenzionale di altezza.  
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Fig. – Schema equivalente del maschio murario. 
Il parametro h’ può essere calcolato con relazioni matematiche oppure può essere stimato 
con valutazioni di natura geometrica, secondo le indicazioni riportate nella fig.; l’altezza del 
maschio è ottenuta congiungendo i punti superiori e inferiori delle aperture, e 
considerando i punti medi di tale rette congiungenti. Quando la congiungente forma con 
l’orizzontale un angolo superiore a 30°, essa deve essere sostituita con la retta inclinata di 
30°.  
 
Fig. – Schema equivalente semplificato. 
 
Capitolo VI 
  24 
Anche la fascia muraria è formata da una parte centrale, deformabile a flessione e taglio e 
da due parti infinitamente rigide a flessione e a taglio e resistenti alle estremità, di 
lunghezza pari a metà della lunghezza del pannello murario corrispondente, come indicato 
in fig. [4]. In questo caso non esistono formulazioni apposite per definire la lunghezza 
efficace, ma è assunta pari alla luce libera delle aperture.  
 
Fig. – Schema equivalente della fascia muraria. 
La schematizzazione risulta maggiormente attendibile nel caso in cui la geometria delle 
pareti, e quindi la distribuzione delle aperture in esse presenti, sia caratterizzata da una 
buona regolarità.  
Le aste dei ritti, non devono necessariamente presentare sezione rettangolare, come 
avviene per i traversi, ma possono assumere la forma ad “L” o a “T”, solo se si può 
confidare su una qualche forma di collaborazione delle pareti ortogonali a quella in esame. 
Nella Scuola Elementare Antonio Ciancia, non sono stati rilevati ammorzamenti sufficienti 
tali da consentire una schematizzazione come elementi ad “L” o a “T” dei pannelli in 
corrispondenza delle intersezioni murarie; per questo ogni maschio è stato schematizzato 
con sezione rettangolare. I maschi murari sono accoppiati unicamente al livello dei solai, 
attraverso l’ipotesi di solaio infinitamente rigido. Le pareti composte da muri ortogonali 
ammorsati, quindi, sono state scomposte in muri semplici. A livello dei solai sono stati 
introdotti dei bracci rigidi che collegano i muri semplici in corrispondenza delle intersezioni 
dei muri stessi. In tal modo viene mantenuta la congruenza degli spostamenti alle 
intersezioni dei muri, garantita dalla presenza dei cordoli in cemento armato.  
Per edifici della terza classe, come quello oggetto di studio, la fascia di piano costituisce un 
vero e proprio traverso del telaio. I pannelli di fascia soggetti ad azione sismica, tendono ad 
opporsi alla rotazione dei nodi rigidi, allontanandosi fra di loro; se l’allontanamento non è 
contrastato da un elemento tensoresistente (cordolo in c.a o catena) posto in sommità 
della fascia, i pannelli di fascia non esplicano alcuna funzione di accoppiamento flessionale 
fra i maschi [5]. In questa tipologia di edifici, quindi, la fascia risulta essere dotata di 
resistenza e duttilità flessionale, data dalla presenza sia di cordoli che di piattabande in c.a. 
Con questo metodo è possibile modellare, in modo sufficientemente realistico, l’effetto di 
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accoppiamento dei montanti murari dato dalle cordolature in cemento armato. Le pareti 
funzionano da elementi resistenti sia nei confronti dei carichi verticali che di quelli 
orizzontali; gli impalcati invece fungono da irrigidimento di piano, con la funzione di 
ripartire i carichi verticali su di essi gravanti e le azioni orizzontali sismiche alle pareti ad 
essi connesse.  Se è possibile contare, come nella struttura oggetto di studio, su un buon 
funzionamento scatolare, gli spostamenti fuori piano delle strisce verticali di parete sono 
impediti dalla presenza dei solai, che a loro volta sono trattenuti dai muri di controvento: 
in questo caso i telai possono essere schematizzati come a nodi fissi. 
 
Fig. – Schematizzazione a telaio. 
Ogni elemento del modello a telaio equivalente (elemento beam non lineare a plasticità 
concentrata deformabile sia a flessione che a taglio), ad eccezione dei connettori rigidi, è 
caratterizzato da un comportamento anelastico di tipo elasto-plastico-fragile; 
sottoponendo la struttura ad una analisi di tipo non lineare (pushover), le aste saranno 
interessate dalla formazione di cerniere plastiche e dal conseguente possibile collasso.  
La schematizzazione delle strutture in muratura a telaio equivalete, deriva 
dall’osservazione dei danni indotti dai terremoti reali e dall’analisi dei dati di prove 
sperimentali. Tipicamente il danneggiamento si concentra in zone ben definite della 
parete: i pannelli murari verticali (maschi murari) e le travi di accoppiamento in muratura 
(fasce di piano); invece nelle zone di connessione tra fasce e maschi non viene riscontrato 
alcun meccanismo di fessurazione e l’assenza di sistematici fenomeni di danno (nodo 
rigido). Le deformazioni anelastiche dei nodi rigidi risultano trascurabili rispetto a quelle dei ritti e 
delle fasce. Sempre dall’osservazione dei danni indotti da terremoti reali e dall’analisi dei 
dati di prove sperimentali su singoli pannelli in muratura, si riconoscono tre fondamentali 
modi di collasso: per taglio, per scorrimento e per pressoflessione. Discriminante per 
l’attivazione del meccanismo effettivo fra i tre è una combinazione di fattori di diversa 
natura: la geometria del pannello (snellezza), l’entità del carico assiale e le caratteristiche 
meccaniche del materiale muratura considerato.  
La prima operazione da compiere per la modellazione, consiste nell’individuazione della 
geometria delle pareti portanti, la parete del modello corrisponde al piano medio del muro 
reale.   
Nel modello spaziale gli elementi resistenti (nei riguardi delle azioni verticali e orizzontali) 
sono rappresentati dal doppio sistema di pareti in muratura (generalmente ortogonali tra 
loro) disposte secondo le giaciture in pianta (x;y). Gli orizzontamenti costituiscono dei 
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vincoli (dotati di rigidezza nel piano di impalcato) tra le pareti verticali e svolgono la 
funzione di ripartizione delle azioni orizzontali. La struttura risulta così modellata 
dall’assemblaggio di strutture piane verticali (pareti) e orizzontali (impalcati). 
 
Il solaio è stato schematizzato come infinitamente rigido, essendo presente una soletta di 
5 cm di spessore, quindi la ripartizione delle azioni fra i vari elementi resistenti avviene in 
funzione della loro rigidezza; inoltre, in campo non lineare, è possibile una ridistribuzione 
delle azioni stesse tra una parete e l’altra. Gli unici gradi di libertà ad ogni piano, sono 
quelli del baricentro delle masse.  La struttura è stata modellata introducendo un vincolo 
interno (diaframma orizzontale) per ogni impalcato che collega tutti i nodi del piano.  
I vincoli di base sono stati assunti come incastri perfetti, non definendo le proprietà del 
terreno su cui poggia l’edificio; infatti ai fini dell’analisi sismica, tale approssimazione è 
trascurabile per definire il comportamento globale dell’edificio.  
Per la modellazione del vano scala, non è stato inserito alcun solaio, ma il contributo da 
esso fornito in termini di massa eccitabile sotto l’azione sismica è stato tenuto in conto 
applicando un’azione concentrata nei nodi su cui grava, in ragione dell’area di influenza di 
ciascuno di essi.  
I limiti nella modellazione a macroelementi con il metodo SAM, consistono nella difficoltà a 
discretizzare compiutamente strutture geometriche irregolari, in cui l’individuazione degli 
elementi “fascia”, “maschio”, “nodo” può essere arbitraria. I limiti che sono propri della 
formulazione a telaio, sono: la mancata riproduzione del cinematismo di “sollevamento” 
del maschio in caso di rottura per ribaltamento,  la rigidezza costante degli elementi in fase 
elastica, e la resistenza a trazione nulla; in ogni caso, dagli studi effettuati, è risultato che i 
pregi del modello prevalgono sui limiti ad esso associati.  
4.1.1 Schematizzazione della struttura 
Il modello ottimale è quello che contiene tutti e soli gli elementi e i dati che esercitano una 
influenza non trascurabile sulle informazioni e sui risultati ricercati; esso quindi non 
dovrebbe contenere tutti i dettagli trascurabili, che non aggiungono miglioramenti 
apprezzabili alla precisione dei risultai, e contribuiscono solo ad appesantire il calcolo.  
Per questo motivo, per definire il modello ottimale in modo semplificato, sono stati 
trascurati: 
- Spallette e maschi lunghi meno di 65 cm, per evitare problemi numerici. Sono stati 
trascurati i maschi di facciata con lunghezza massima di 40 cm (fig.).  
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Fig. – Pianta piano terra, in giallo sono evidenziati i maschi che non sono stati inseriti nel modello. 
- Modesti sfalsamenti (inferiori a 30 cm) dei maschi murari fra un piano e l’altro e in 
pianta, per semplificare il modello.  
- Muri di spessore lordo inferiore a 25 cm (intonaco incluso), per ragioni di natura 
meccanica. Sono state modellate tutte le pareti con funzione strutturale, 
trascurando le tramezze di spessore pari a 0.10-0.15 m (fig.), di cui il contributo 
irrigidente per il complesso funzionale si può ritenere non significativo. 
 
Fig. – Pianta piano primo, in arancione sono evidenziate le pareti che non sono state inserite nel modello. 
- Piani interrati; il modello è stato considerato incastrato a partire da piano terra 
(ipotizzando che il terreno circostante l’interrato sia in grado di assicurare 
all’edificio il vincolo inserito nel modello).  
L’edificio è composto complessivamente, tenendo conto della disposizione delle aperture, 
da 33 ritti in direzione X e 23 ritti in direzione Y. I maschi murari in direzione X sono stati 
individuati separatamente da quelli in direzione Y, considerando appartenenti all’una o 
all’altra direzione quelli che presentano la maggiore rigidezza rispetto alle azioni sismiche 
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agenti in ciascuna delle due direzioni.  E’ stato ipotizzato che i solai monodirezionali 
scarichino solo sui ritti effettivamente caricati. Le masse dell’impalcato rappresentano una 
aliquota modesta di quella totale del fabbricato per le strutture in muratura, di 
conseguenza anche una loro diversa ridistribuzione tra le pareti non produce sostanziali 
differenze.  
Il calcolo globale della struttura, è stato svolto su un telaio spaziale, ottenuto 
dall’assemblaggio di tutti i telai piani, che rappresentano le pareti disposte sia in direzione 
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4.4 Analisi modale 
I modi di vibrare di una struttura sono direttamente collegati con gli schemi resistenti in 
essa contenuti; la risposta modale è totalmente indipendente dalla distribuzione delle 
azioni, essa dipende soltanto dalla distribuzione delle rigidezze e delle masse.  
L’analisi modale si basa sulla soluzione del sistema delle equazioni che descrivono il moto 
di una struttura a più gradi di libertà; essa permette la trasformazione del sistema di 
equazioni differenziali accoppiate (equazioni del moto) in un gruppo di equazioni 
disaccoppiate, in cui ogni equazione contiene soltanto una variabile. Ogni equazione del 
moto viene risolta, così facendo, indipendentemente dalle altre, ed a ciascuna vengono 
applicati i risultati relativi al sistema ad un solo grado di libertà (SDOF). Una struttura 
possiede tanti modi propri di vibrare, quanti sono i suoi gradi di libertà. Ad ogni modo 
proprio di vibrare della struttura viene associato un vettore spostamento unitario, che 
definisce la variazione della posizione dell’i-esima massa in relazione alle altre, quindi 
fornisce la forma generale della deformazione del sistema. Il vettore spostamento unitario 
ha per componenti gli spostamenti e le rotazioni associate a ciascun grado di libertà del 
sistema, ed un periodo T, che rappresenta il tempo impiegato dal sistema ad un grado di 
libertà per compiere una oscillazione completa attorno al punto di equilibrio.  
Gli n modi di vibrare sono sia di tipo traslazionale che torsionale, quest’ultimi non sono 
trascurabili nel caso di edifici non regolari in pianta ed in altezza. 
Soltanto i primi modi forniscono un contributo sostanziale all’assorbimento dell’azione 
sismica. La Massa modale partecipante, viene definita come la quota parte della massa 
totale che risulta coinvolta nella risposta al sisma secondo l’i-esimo modo di vibrare. La 
somma delle masse partecipanti di tutti i modi è pari alla massa totale dell’edificio. La 
massa partecipante di ciascun modo, espressa come percentuale di quella totale, indica 
l’entità complessiva del contributo del modo in esame. Modi con massa partecipante 
molto piccola danno contributi in genere trascurabili. 
Secondo la normativa, il numero di modi da considerare deve essere tale da garantire che 
almeno una frazione pari all’85% della massa totale sia partecipante. In alternativa è 
possibile trascurare i modi la cui massa eccitata sia inferiore al 5% di quella totale.  
 
Nel modello, per raggiungere la minima massa partecipante prevista dalla normativa, in 
entrambe le direzioni, sono stati considerati 13 modi di vibrare della struttura. Di seguito 
viene riportata la tabella con i modi propri di vibrare, le relative masse partecipanti di tipo 
rotazionale e traslazionale, e il periodo di oscillazione di ogni modo. Nella tabella vengono 
evidenziati i modi principali, con massa partecipante di tipo traslazionale superiore al 5% 

























Nei primi modi di vibrare abbiamo quelli di maggior periodo, ai quali corrisponde, a parità 
di massa, la minore rigidezza; il modo 1 infatti ha una componente traslazionale elevata in 
direzione Y, la rigidezza della struttura in direzione Y risulta minore di quella in direzione X. 
Come è possibile osservare dai risultati dell’analisi modale, i modi di vibrare n. 5,6,9,10,11 
sono di tipo “irrilevante”, cioè danno conto di un reale e possibile movimento oscillatorio 
della struttura, solo che tali moti non rientrano fra quelli maggiormente importanti (modo 
locale). È chiaro che questi modi non possono mettere in evidenza comportamenti 
imprevisti che potrebbero minare l’organizzazione strutturale complessiva, e quindi ci 
descrivono dettagli strutturali non interessanti ai fini dell’analisi.  
È possibile notare anche una notevole discrepanza fra il periodo atteso nella modellazione 
(T=0.31 s) e quello effettivamente calcolato (T=0.23 s), questo fatto può indicare problemi 
di progettazione; si può indurre che la struttura sia troppo cedevole o, cosa più probabile 
nel caso in esame, che la massa sia eccessiva per la rigidezza disponibile [2].  
Dall’analisi pratica della risposta modale della struttura in esame, è possibile constatare 
che sui modi più importanti della struttura non è presente un andamento regolare. La 
struttura non presenta una sostanziale “isocronia” dei modi dominanti nelle due direzioni 
principali in pianta, infatti il periodo del primo modo dominante corrispondente ad una 
oscillazione in X (Modo 3; T=0.19 s) non è simile al primo modo dominante corrispondente 
ad una oscillazione in Y (Modo 1; T=0.31s). Questo significa che non si ha una somiglianza 
delle rigidezze date dalla struttura nelle due direzioni principali; e quindi una direzione 
privilegiata, la direzione X, alla quale corrisponde un comportamento strutturale 
nettamente migliore.  
Non sono presenti, invece, discontinuità della forma modale dovuti a bruschi salti di massa 
o di rigidezza, e quindi è garantita una buona regolarità in altezza.  
Fra i modi di vibrare ne sono presenti alcuni di tipo torsionale, e il problema sta appunto 
nel fatto che questi modi si presentano fra i primi (modo 1 e 2), e che quindi abbiano 
periodo elevato. L’effetto dei modi torsionali è tanto maggiore, tanto più grande è 
  




MASS(%) SUM(%) MASS(%) SUM(%) MASS(%) SUM(%) 
1 0.311 1.25 1.25 45.78 45.78 35.93 35.93 
2 0.216 16.67 17.93 32.30 78.08 31.84 67.77 
3 0.193 63.02 80.95 3.91 81.99 13.85 81.62 
4 0.105 0.12 81.06 7.42 89.41 6.78 88.40 
5 0.089 0.46 81.53 0.31 89.72 0.00 88.40 
6 0.086 0.00 81.53 0.00 89.72 0.06 88.46 
7 0.075 0.71 82.23 0.04 89.76 0.08 88.54 
8 0.072 0.39 82.62 7.16 96.92 7.77 96.31 
9 0.069 3.59 86.21 0.02 96.94 0.00 96.31 
10 0.066 0.07 86.30 0.004 96.94 0.01 96.32 
11 0.062 0.16 86.45 0.013 96.95 0.00 96.32 
12 0.061 5.49 91.94 0.203 97.16 0.56 96.87 
13 0.061 2.11 94.05 0.020 97.18 0.28 97.16 
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l’eccentricità del centro di massa rispetto al centro di rigidezza della struttura. I modi 
torsionali sollecitano gli elementi resistenti in modo variabile con la distanza dal centro di 
rotazione e quindi molto più quelli sul perimetro che quelli al centro; tendono perciò a 
sovraccaricare alcuni elementi, ai quali è richiesta una duttilità più elevata (maschi M122 e 
M12’1 per esempio).   
Di seguito vengono riportate le immagini estrapolate dal programma MIDAS-GEN, relative 
alla deformata assunta dalla struttura nei primi tre modi di vibrare.  
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MODE 3 




        
  











     
  
     
  
     
  
     
  
  






















    
          
Dalla forma dei modi di vibrare è possibile osservare come la componente torsionale 
attorno all’asse Z sia preponderante nei modi 1 e 2. Il modo 3 è di tipo traslazionale lungo 
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4.5 Solaio Rigido  
I solai di piano, assieme a quello di copertura, sono elementi fondamentali nel sistema 
strutturale di un edificio in muratura. La scuola “A.Ciancia” di Francavilla in Sinni è una 
struttura in muratura facente parte della terza classe di edifici, come descritto nel capitolo 
2. L’impalcato in questa tipologia di edificio è costituito da un solaio continuo 
laterocementizio, dotato di una soletta continua, con la presenza di armatura diffusa nelle 
due direzioni e ben ancorata nei cordoli perimetrali; per questo è stata assunta nella 
modellazione l’ipotesi meccanica di diaframma rigido. L’edificio è cosi assimilabile ad un 
telaio spaziale a piani rigidi, tutti i nodi del piano sono legati ad un unico vincolo di tipo 
diaframma.  Tutti i ritti quindi, sono collegati da un vincolo mutuo costituito da un 
diaframma rigido nel suo piano; questa modellazione corrisponde a quella ben nota di 
telaio spaziale a piani rigidi, identica a quella utilizzata per gli edifici in c.a. I gradi di libertà 
sono tre per ogni impalcato (traslazione e rotazione rigida dell’impalcato).  Le singole 
pareti, dotate di fasce trave ad elevata capacità di accoppiamento assicurata dalla 
presenza di cordoli e piattabande, vanno analizzate nel piano e fuori dal piano.  
L’impalcato condiziona in maniera rilevante il comportamento globale dell’edificio nella 
condizione sismica. Esso può costituire un vincolo per la singola parete ed un vincolo fra le 
diverse pareti verticali che esso collega; svolgendo così una duplice funzione: 
- evitare il ribaltamento fuori dal piano, collegando trasversalmente le pareti di 
facciata al resto della struttura (vincolo bilatero per le pareti); 
- ridistribuire l’azione sismica tra le pareti disposte nella direzione del sisma, in modo 
che questa si trasferisca ai setti murari in modo proporzionale alle rispettive 
rigidezze.  
Il primo aspetto è essenziale, perché il rischio di ribaltamento fuori dal piano rappresenta 
la prima e maggiore vulnerabilità dell’edificio in muratura.  
Considerando l’impalcato infinitamente rigido nel proprio piano, è possibile utilizzare un 
modello spaziale globale dell’edificio, nel quale gli spostamenti dei diversi maschi murari 
sono mutuamente correlati a ciascun livello (perché il moto dell’impalcato è legato a soli 
tre gradi di libertà). Le forze orizzontali di piano (accelerazioni corrispondenti alle masse) 
sono fronteggiate, lungo ciascuna direzione principale, dai soli pannelli di maschio 
(longitudinali) paralleli alla direzione del sisma, essendo la rigidezza trasversale (fuori 
piano) delle pareti trascurabile rispetto a quella longitudinale. 
L’azione sismica viene fronteggiata da tutte le pareti disposte nella direzione delle forze 
(parallelamente alle due direzioni secondo cui spira il sisma). 
La presenza di eccentricità tra i baricentri (masse e rigidezze), comporta l’insorgere di 
effetti torsionali di piano (coppia sismica torcente dell’impalcato), che sollecitano anche le 
pareti disposte nella direzione ortogonale a quella del sisma. L’asimmetria degli effetti, 
dovuti alla rotazione di impalcato, fa si che vengano maggiormente sollecitate le pareti 
perimetrali. Considerare il solaio “infinitamente” rigido nel piano rappresenta una 
astrazione di comodo che permette appunto di determinare le forze sugli elementi 
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strutturali verticali in proporzione alla relativa rigidezza e alla loro distanza dal centro di 
rigidezza.   
Negli edifici in muratura, la massa degli impalcati, comprensiva di sovraccarichi, 
rappresenta un’aliquota modesta rispetto a quella delle pareti. In caso di solai 
sufficientemente rigidi nel loro piano medio, l’azione orizzontale inerziale delle pareti e dei 
carichi da esse portati vengono trasferite da queste alle pareti trasversali attraverso gli 
orizzontamenti.  Il valore di rigidezza da raggiungere è difficilmente quantificabile 
numericamente, ma  al punto 7.2.6, le NTC 2008 affermano che “gli orizzontamenti 
possono essere considerati infinitamente rigidi nel loro piano, a condizione che siano 
realizzati in cemento armato, oppure in latero-cemento con soletta in c.a. di almeno 40 mm 
di spessore, o in struttura mista con soletta in cemento armato di almeno 50 mm di 
spessore collegata da connettori a taglio opportunamente dimensionati agli elementi 
strutturali in acciaio o in legno e purché le aperture presenti non ne riducano 
significativamente la rigidezza”. 
In sostanza i requisiti di rigidezza sono questi:  
1. vi deve essere una soletta in calcestruzzo, spessore 4 o 5 cm minimo a seconda dei casi; 
2. tale soletta deve essere armata, cioè vi deve essere per lo meno una rete elettrosaldata; 
3. tale soletta deve essere unita ai travetti esistenti; nel caso di nuove solette in c.a. esse 
devono essere fatte in un unico getto con i travetti, in tutti gli altri casi devono essere 
connesse con connettori a taglio ai travetti;  
4. non vi devono essere aperture all’interno del solaio che ne riducano significativamente 
la rigidezza. 
 
L’ulteriore condizione necessaria a permettere questo tipo di comportamento è la  
presenza di un buon vincolo bidirezionale solaio-parete in grado di trasferire le  azioni 
senza che avvenga il punzonamento della muratura o la prematura rottura  del dispositivo 
di connessione stesso. 
 
Fig. – Collegamento solaio-parete efficace. 
 
Se le condizioni di vincolo e rigidezza sono assolte è possibile eseguire un’analisi globale 
della struttura, in base alle limitazioni descritte al punto 7.8.1.5 e alla controparte presente 
nella circolare applicativa, secondo quattro diversi metodi: analisi statica lineare, analisi 
statica non lineare, analisi dinamica lineare, analisi dinamica non lineare. 
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In conseguenza dell’ipotesi di infinita rigidezza dei solai, tutti i punti di un medesimo 
impalcato sono caratterizzati da movimenti relativi nulli. Il baricentro dell’impalcato viene 
individuato come nodo in cui concentrare le masse e del quale esaminare gli spostamenti.  
 
La rigidezza sul proprio piano del solaio, influenza anche l’entità degli effetti torsionali 
prodotti dall’eccentricità tra il centro delle masse e quello delle rigidezze: all’aumentare 
della flessibilità del solaio (ossia al diminuire della sua rigidezza), gli effetti delle 
eccentricità diminuiscono, fino ad annullarsi quando diviene nulla la rigidezza; considerare 
l’effettiva rigidezza dei solai comporta, dunque, per quanto detto, quantificare nel modo 
più corretto anche gli effetti delle eventuali eccentricità. Quindi in una struttura esistente 
in muratura, nel caso in cui le eccentricità siano notevoli, il modello a solaio flessibile 
risulta meno penalizzante per buona parte dei pannelli murari.  
 
La rigidezza rappresenta un concetto relativo, frutto di un confronto fra la deformabilità di 
strutture diverse. Nel caso del solaio, il confronto deve essere fatto con la struttura 
verticale in cui è inserito. Il buon comportamento a diaframma rigido dei solai di 
laterocemento, è stato confermato sperimentalmente per murature moderne, che sono, 
in genere di spessore contenuto. Nel caso degli edifici esistenti può capitare di incontrare 
murature di grosso spessore, la cui rigidezza può essere paragonata a quella 
dell’orizzontamento. Inoltre i campi di solaio devono essere il più possibile regolari, e le 
aperture presenti non ne devono ridurre significativamente la rigidezza.    
 
 
4.6 Analisi statica lineare 
L’analisi statica lineare consiste nell’applicazione di forze orizzontali statiche equivalenti 
alle forze di inerzia indotte dall’azione sismica; può essere applicata a costruzioni aventi 
periodo del modo principale di vibrare nella direzione in esame (T1) non superiore a 2.5 TC 
o TD, e a costruzioni regolari in altezza. La valutazione delle sollecitazioni indotte da tali 
forze viene effettuata sull’edificio schematizzato come sistema elastico lineare. L’entità 
delle forze sismiche si ottiene dall’ordinata dello spettro di progetto in corrispondenza del 
periodo proprio di vibrazione dell’edificio (T1). Il metodo tiene conto solo del primo modo 
di vibrare della struttura e trascura l’influenza di quelli superiori; ipotizza quindi che la 
massa partecipante sia associata al modo di vibrare principale, e calcola gli effetti 
dell’azione sismica per questo solo modo. L’analisi statica lineare fornisce risultati 
soddisfacenti soltanto se la risposta della struttura in esame è effettivamente governata 
dal primo modo di vibrare, condizione che si verifica in strutture con caratteristiche di 
regolarità.  
Per costruzioni civili o industriali che non superino i 40m di altezza, e la cui massa sia 
uniformemente distribuita lungo l’altezza, T1 può essere stimato in assenza di calcoli più 
dettagliati, secondo la seguente formula:  
 
T1 = C1 H3/4                                (1) 
Dove: 
H→ altezza della costruzione in metri a parTre dal piano di fondazione; 
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C1→ costante che assume valori diversi in funzione del Tpo di struaura (=0.085 per 
strutture in cemento armato, =0.075 per strutture in acciaio, =0.05 per costruzioni con 
qualsiasi altro tipo di struttura). 
La distribuzione delle forze segue la forma del modo di vibrare principale nella direzione in 
esame(fig.). A ciascuna massa della costruzione (nell’analisi di una struttura intelaiata, è 
comune concentrare le masse a livello degli orizzontamenti) si applica la forza Fi 
determinata con la seguente espressione: 
Fi = 
zi Wi∑ (zj Wj)	
 	Fh 
 
Fig. – Distribuzione delle forze statiche. 
Dove: 
Wi e Wj→ pesi, rispe\vamente della generica massa i-esima e j-esima; 
zi e zj→ quote rispeao al piano di fondazione delle masse i e j;  
n→ numero totale delle masse; 
Fh→ risultante dell’azione sismica, calcolata con l’espressione: 




W→ peso complessivo della costruzione;  
λ→ coeﬃciente che assume valore pari a 0.85 se risulta T1<2Tc e se la struttura ha almeno 
tre piani, in tutti gli altri casi vale λ=1.00; rappresenta l’aliquota di massa partecipante 
associata al modo principale di vibrazione. Per edifici più bassi (o con periodo 
fondamentale di vibrazione maggiore o uguale a 2Tc) la massa partecipante al modo 
fondamentale di vibrazione coincida con l’intera massa dell’edificio.  
La limitazione dell’applicabilità dell’analisi statica in funzione del periodo di vibrazione è 
immediatamente comprensibile, poiché tale analisi presuppone che il comportamento 
della struttura sia sostanzialmente governato dal primo modo di vibrare; ma questo, 
all’aumentare del periodo fondamentale, cessa di essere predominante nei confronti dei 
modi superiori (gli effetti dei modi superiori non sono più trascurabili all’aumentare della 
flessibilità e quindi del periodo di vibrazione della struttura).  
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Il valore di T1 calcolato con la (1) può differire molto da quello calcolato con l’analisi 
modale nel caso in cui l’edificio presenti grosse irregolarità. Inoltre la formula (1) non 
permette di differenziare il periodo di vibrazione da utilizzare nell’analisi secondo le due 
direzioni principali, conducendo alla medesima intensità le forze sismiche. 
Il Fattore di Struttura “q” tiene conto del comportamento non lineare dell’edificio; esso 
divide le ordinate dello spettro di risposta elastico, permettendo il passaggio allo spettro di 
risposta di progetto, utilizzato sia per l’analisi statica lineare, sia nell’analisi dinamica 
lineare. Questo tiene conto della capacità della struttura di fluire in campo plastico, 
dissipando energia, e quindi di compensare in tale modo la mancanza di resistenza alle 
azioni applicate. Tanto maggiore è il valore assunto da q, tanto maggiore è la capacità di 
dissipare della struttura e quindi l’abbattimento delle ordinate dello spettro elastico. 
Mentre ad un valore di “q” pari a 1 corrisponde un comportamento totalmente elastico.  
Secondo la Circolare n. 617/2009, nel caso delle strutture in muratura, il fattore da 
utilizzare è pari a: 
q = q0 
αuα1 
con q0 che assume valore 2.0 per edifici regolari in elevazione e 1.5 in tutti gli altri casi; αu 
e α1 che rappresentano, rispettivamente, il 90% del moltiplicatore della forza sismica 
orizzontale per il quale la costruzione raggiunge la massima forza resistente, ed il 
moltiplicatore della forza sismica orizzontale per il quale il primo pannello murario 
raggiunge la sua resistenza ultima (a taglio o a pressoflessione). In assenza di altre 
valutazioni potrà essere assunto un rapporto 
αuα1 pari a 1.5.  
Quasi la totalità delle strutture dispone la capacità di dissipare, in parte, l’energia entrante 
nel sistema, quindi il fattore di struttura è sempre maggiore di uno; in questo modo è 
possibile richiedere livelli di resistenza minori di quelli previsti nel caso di una risposta 
puramente elastica. Il fattore q per le strutture esistenti in muratura varia a seconda della 
regolarità in pianta e in elevazione (tenuta in considerazione attraverso il coefficiente K), e 
varia in funzione del rapporto αu/α1 (fattore di sovraresistenza). Quest’ultimo può derivare 
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La distribuzione di forze da applicare, concentrata ai vari piani, risulta proporzionale alla 
massa di piano moltiplicata per l’altezza dalla fondazione del piano considerato. Nel caso di 
masse uguali ad ogni piano e altezze di interpiano costanti, la distribuzione di forze da 
applicare è triangolare.  
L’ipotesi di piano “rigido” è importante nell’ applicazione delle eccentricità accidentale e 
strutturale, perché consente di tenere in conto solo l’effetto globale, il Momento Torcente, 
senza che la reale collocazione della massa porti a risultati diversi. La massa eccentrica, in 
questo caso, trasferisce tramite il solaio infinitamente rigido la sua azione torcente a tutta 
la struttura, senza che vi siano sostanziali effetti locali.  
Per la determinazione dell’azione sismica sono fondamentali: i valori di periodo proprio, 
dello smorzamento (entrambe proprietà della struttura) e lo spettro impiegato 
(dipendente dal sito dove si trova l’opera quindi dalle proprietà sismiche del luogo e quelle 
peculiari del sottosuolo).  La forma dello spettro è definita in modo statistico, tenendo in 
conto le diverse probabilità che un sisma di una determinata severità possa avvenire 
nell’area di riferimento. Il valore del periodo è invece calcolato in modo deterministico, 
non tenendo conto di masse, rigidezze, dimensioni geometriche, ecc. Si entra quindi in una 
curva “statistica”, con un valore di ascissa, il periodo, calcolato deterministicamente.  
 
 
La circolare n.617/2009 precisa che: “una costruzione è regolare in pianta ed in altezza 
quando il suo comportamento è governato principalmente da modi di vibrare 
sostanzialmente traslazionali lungo due direzioni ortogonali e quando tali modi siano 
caratterizzati da spostamenti crescenti in maniera approssimativamente lineare con 
l’altezza. I criteri di regolarità forniti nel §7.2.2 delle NTC sono quindi da intendersi come 
condizione necessaria ma non sufficiente ai fini di controllare la regolarità; è compito del 
progettista verificare che la regolarità della costruzione non sia condizionata da altre 
caratteristiche non incluse nei criteri presentati”.  
La mancanza di simmetria porta generalmente ad un allontanamento del baricentro delle 
masse rispetto a quello delle rigidezze, con la nascita di effetti torsionali che, in caso di 
sisma, rappresentano una delle insidie peggiori. Configurazioni planimetriche prive di assi 
di simmetria e geometricamente complesse, implicano comportamenti spiccatamente 
diversi delle varie parti dell’edificio, al variare della direzione di propagazione del sisma 
(dovute ad accentuate differenze di rigidezza), zone con concentrazioni di sforzi ed effetti 
torsionali pronunciati. E’ importante che gli elementi resistenti e irrigidenti siano distribuiti 
uniformemente, e che il loro baricentro sia quanto più vicino possibile (la condizione ideale 
è che i due siano coincidenti). Per avere un comportamento ottimale durante il sisma, non 
è sufficiente che l’uniformità e la simmetria riguardino solo la configurazione geometrica e 
la distribuzione delle rigidezze, ma devono estendersi anche alla distribuzione planimetrica 
delle masse; infatti può verificarsi il caso che alcune aree dell’edificio siano caratterizzate 
da pesi permanenti portati o sovraccarichi di esercizio sensibilmente più alti. La 
distribuzione ideale delle masse è quella uniforme e simmetrica, per garantire una migliore 
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ripartizione delle forze inerziali di piano tra gli elementi strutturali (evitando così 
concentrazioni localizzate di sforzo e deformazioni differenziali nei solai) e mantenere 
ravvicinati i baricentri di masse e rigidezze, minimizzando quindi gli effetti torsionali.  
Le strutture regolari e simmetriche consentono di fare affidamento su schemi resistenti 
chiari, evitando incertezze e disuniformità di comportamento. In questo modo vengono 
evitati picchi che possono sollecitare in modo diverso alcuni elementi strutturali e condurli 
al loro collasso. La regolarità, quindi, è necessaria per garantire che il danno si diffonda in 
modo omogeneo sulla struttura.  
Il miglior comportamento sismico è assicurato dalle costruzioni dotate di simmetria e 
regolarità, prive di brusche variazioni di rigidezza, resistenza e massa, sia in pianta che in 
elevazione. Questo fa si che l’edificio soggetto al sisma manifesti prevalentemente 
spostamenti traslazionali. Se tutto ciò non si verifica, ovvero se l’edificio è a pianta 
irregolare per cui il “centro di rigidezza” è molto distante dal “centro delle masse”, si 
hanno vibrazioni torsionali con diversa partecipazione degli elementi strutturali e aggravio 
per alcuni di essi. Tali indicazioni sono usualmente applicate nella progettazione di nuove 
costruzioni; per gli edifici esistenti si tratta di prendere atto di quelle che sono le 
caratteristiche plano-altimetriche.   
Il requisito della regolarità dell’edificio, assicura che i primi modi di vibrare della struttura 
siano simili a quelli di una mensola, con un totale coinvolgimento dell’intera massa e 
limitazioni di frequenze del tipo torsionale.  
Per la regolarità in pianta devono essere rispettate le seguenti condizioni: 
- Configurazione in pianta compatta e circa simmetrica per due direzioni ortogonali 
per masse e rigidezze; 
- Rapporto lati di un rettangolo con edificio inscritto minore di 4; 
- Rientri e sporgenz contenute del 25% della dimensione totale dell’edificio in quella 
direzione; 
- Solai infinitamente rigidi nel piano rispetto agli elementi verticali e di adeguata resistenza. 
Per la regolarità in altezza devono essere rispettate le seguenti condizioni: 
- Pareti a telai resistenti di calcolo estesi a tutta l’altezza dell’edificio; 
- Masse e rigidezze pressochè costanti sull’altezza dell’edificio (variabilità delle masse fra 
piano superiore e inferiore, minore del 25%; variazione delle rigidezze fra piani non più del 
30%); 
- Restringimenti eventuali di pianta dell’edificio graduali, non superiori al 30 % del primo 
orizzontamento e non superiore al 20% del piano immediatamente sottostante. Per 
l’ultimo orizzontamento di edifici di almeno quattro piani, non sono prescritte limitazioni di 
restringimento.  
Gli stati limite ultimi (SLU) sono relativi a condizioni estreme della capacità portante, che 
per le murature possono derivare da: rottura di tutta la struttura o di alcuni elementi 
strutturali per azioni esterne statiche o dinamiche; perdita di equilibrio della struttura 
come corpo rigido; collasso per innesco di meccanismi labili; instabilità per deformazione. 
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Il superamento dello stato limite ultimo porta al collasso della struttura. In zona sismica 
interessa in modo particolare la garanzia rispetto a questo stato limite, in modo tale che 
dopo l’azione sismica di progetto, le strutture e gli elementi non strutturali, pur 
registrando gravi danni, conservino una resistenza residua alle azioni orizzontali e tutta la 
capacità portante per i carichi verticali.  
Le azioni sulle strutture vanno combinate in modo da avere le condizioni più sfavorevoli, 
considerando la probabilità contemporanea di tali azioni; per gli SLU, in assenza di 
sollecitazioni sismiche, si considera in modo estensivo la combinazione fondamentale 
seguente: 
 
Mentre la verifica agli stati limite, in presenza di azioni sismiche, vanno condotte 
considerando la combinazione seguente, che esclude l’effetto del vento, della neve (a 
quota inferiore a 1000 m s.l.m)e delle coazioni termiche, in modo generalizzato: 
 
Per il calcolo dell’azione sismica E vanno considerate le masse possibili presenti al 
momento del sisma: 
Si può notare come i carichi variabili rappresentino solo una piccola quota dei pesi 
strutturali delle murature.  
 
 
4.7 Analisi dinamica lineare 
L’analisi dinamica modale viene svolta studiando i modi di vibrare della struttura (analisi 
modale) e calcolando gli effetti dell’azione sismica, rappresentata dallo spettro di risposta 
di progetto, per ciascuno dei modi di vibrare individuati; questi effetti vengono poi 
successivamente combinati. Per definire le sollecitazioni di progetto, vengono combinati gli 
effetti derivanti dall’applicazione statica di forze orizzontali, la cui distribuzione in altezza 
sia proporzionale ai vari modi di vibrare della struttura.  
Quando viene effettuata una analisi modale con spettro di risposta non è necessario 
tenere conto di tutti i modi di vibrare (quelli con massa partecipante modesta forniscono 
contributi trascurabili), ma è sufficiente considerarne un numero tale che la risposta 
ottenuta dalla loro combinazione lineare sia ragionevolmente rappresentativa della 
effettiva risposta reale del sistema MDOF.  Si devono considerati tutti i modi con massa 
partecipante significativa (maggiore del 5% di quella globale della struttura), e comunque 
un numero di modi sufficiente ad eccitare, nell’insieme, una massa partecipante superiore 
all’85% di quella globale.  
Il sistema originario viene disaccoppiato in una serie di oscillatori semplici disgiunti, 
oscillanti secondo una forma di vibrare e con una certa frequenza. Ciascun modo viene 
trattato separatamente, e viene calcolata la corrispondente massima risposta, nello stesso 
modo in cui si calcola la massima risposta di un oscillatore semplice al sisma. Ciascun modo 
attinge ai massimi separatamente, in istanti diversi; si possono poi stimare i valori massimi 
complessivi combinando tra loro i massimi ottenuti dai singoli modi, poiché se questi 
fossero semplicemente sommati, l’effetto ottenuto sarebbe eccessivamente severo. Si 
ottiene così una stima attendibile del massimo globale. I modi di vibrare sono fra loro 
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indipendenti, il sistema MDOF si comporta come formato da n oscillatori semplici SDOF 
separati e disaccoppiati. La configurazione del sistema ad un dato istante è definita da una 
combinazione lineare delle singole forme modali al medesimo istante. La risposta dinamica 
di un sistema a molti gradi di libertà è ricondotta alla combinazione delle risposte di n 
particolari sistemi ad un singolo grado di libertà. Se le strutture sono regolari e 
simmetriche, è sufficiente considerare i primi modi di vibrare, perché questi sono 
caratterizzati da massa partecipante elevata. Diverso è il caso delle strutture irregolari, 
nelle quali non vi sono modi di vibrare nettamente prevalenti sugli altri, e i modi di vibrare 
superiori acquistano importanza.  
L’analisi dinamica lineare si articola quindi in tre passi: 1) esecuzione preventiva dell’analisi 
modale, ossia la determinazione dei modi di vibrare della struttura con l’individuazione 
delle relative forme e frequenze; 2) calcolo degli effetti dell’azione sismica per ciascuno dei 
modi di vibrare individuati (mediante lo spettro di risposta di progetto); 3) combinazione 
degli effetti relativi a ciascun modo di vibrare.  
Il metodo appena descritto non consente di predire il valore dell’ampiezza massima del 
moto complessivo, né la sua reale forma, che cambia da istante ad istante. Il problema 
principale che si pone è di come sovrapporre l’effetto di ciascun modo, così da riuscire a 
stimare l’effetto complessivo che queste oscillazioni indipendenti hanno sulla struttura. 
Tutti i metodi proposti devono essere intesi in senso statistico, poiché solo una time 
history eseguita con l’esatto accelerogramma del sisma effettivo, potrebbe determinare le 
varie fasi di oscillazione dei vari modi e quindi i valori effettivi dei massimi.  
Prendiamo adesso in considerazione una grandezza di interesse, come ad esempio 
spostamenti o azioni interne; ciascun modo, nella sua massima oscillazione (stimata dal 
metodo dello spettro di risposta), porterà ad un certo valore di questo effetto Ei. Per 
stimare il massimo E, ottenuto dalla riunione dei singoli comportamenti modali Ei, viene 
usata la formula quadratica: 
E= (∑ ∗	    )^½	
  
n : numero di modi;  
ρ : coefficiente di correlazione compreso fra 0 e 1; il valore è tanto più prossimo a 1 tanto 
più i due modi sono vicini, tanto più lontano da 1 e prossimo a 0 tanto più i due modi sono 
distanti.  Il coefficiente di correlazione è uguale a 1, nel caso in cui tutti i massimi vengano 
raggiunti nello stesso istante, e quindi la forza complessiva sarà data dalla somma dei 
massimi. Infatti gli effetti tenderanno a sommarsi algebricamente se il periodo proprio dei 
modi di vibrare non è troppo diverso, in questo modo essi tenderanno ad oscillare quasi in 
fase.  
L’analisi dinamica lineare non è in grado di valutare gli effetti della durata dell’azione 
sismica, né di cogliere i cambiamenti nella risposta dinamica della struttura che si 
verificano mano a mano che gli elementi entrano in campo inelastico. Operando in campo 
elastico, inoltre, l’analisi non consente di dedurre informazioni sulla distribuzione della 
struttura della domanda di duttilità.  
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Tuttavia, tale tipologia di analisi, pur facendo riferimento ad una applicazione statica del 
sistema di forze, tiene conto, al contrario dell’analisi statica lineare e non lineare, anche 






Il ribaltamento è il meccanismo dominante in murature con bassi valori di compressione 
verticale, murature che potrebbero trovarsi al piano più alto di un edificio; al crescere della 
compressione verticale, i meccanismi di scorrimento e taglio diventano via via più 
significativi.  
I solai sono stati assunti infinitamente rigidi nel piano, per cui la forza vento è stata 
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Capitolo V 
VERIFICHE DI RESISTENZA DEGLI ELEMENTI STRUTTURALI 
5.1 Verifica a Pressoflessione per carichi laterali  
Le pareti in muratura possono essere molto sensibili agli effetti geometrici del secondo 
ordine, a causa della relativa snellezza nei confronti delle azioni fuori del piano unita alla 
trascurabile resistenza a trazione e alle deformazioni differite nel tempo. Per tali motivi lo 
studio della capacita portante di pareti in muratura e i conseguenti criteri progettuali 
devono di regola considerare questi fenomeni. 
I pannelli che hanno la base (B) nel piano confrontabile con lo spessore murario (vedi 
maschi Parete 1 e Parete A della struttura oggetto di studio), non possono essere più 
considerati delle pareti di taglio, ma devono essere trattati come pilastri in muratura 
(modello di asta monodimensionale), soggetti a pressoflessione (retta o eccentrica) e 
taglio, tenendo conto dei meccanismi di rottura a pressoflessione e per instabilità (effetti 
del 2°ordine). L’analisi di questo problema è fortemente non lineare, con notevole 
parzializzazione della muratura, in quanto si associano le non linearità di materiale con le 
non linearità geometriche. Infatti in tali pannelli/pilastri (H>>B) non si può verificare il 
funzionamento a puntone resistente tipico dei solidi bidimensionali (H/B confrontabili) 
soggetti ad azioni di taglio.  
In tal caso sono gli effetti delle non linearità geometriche (inflessione laterale) che 
peggiorano drasticamente la risposta del pilastro in muratura. La norma attuale (NTC 
2008) tiene conto degli effetti di instabilità, imponendo la (§4.5.6.2) verifica delle pareti 
murarie a pressoflessione per carichi laterali (resistenza e stabilità fuori dal piano). Questa 
verifica consente di tener conto, mediante un modello di calcolo semplificato, degli effetti 
di inflessione laterale che si possono avere nella direzione ortogonale alle pareti (nello 
spessore di muro).  
 
A causa della deformazione laterale, l’eccentricità del carico risulta effettivamente 
maggiore rispetto a quella valutata nella situazione indeformata, con conseguente 
riduzione della sezione reagente e incremento della deformazione laterale.  
La verifica a pressoflessione per carichi laterali, tiene conto delle instabilità che si possono 
creare a causa dell’eccentricità dei carichi applicati sulla parete. Per effetto di queste 
eccentricità la parete tende ad inflettersi, subendo spostamenti orizzontali fuori dal piano, 
massimi in mezzeria (fig.5.1). L’eccentricità dei carichi in mezzeria, si ottiene dalla somma 
dell’eccentricità in testa e dello spostamento in orizzontale della sezione. 
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Fig. 5.1 – Sezione verticale di parete soggetta a compressione eccentrica. 
Gli effetti del secondo ordine vengono inseriti nella verifica allo stato limite ultimo di 
murature pressoinflesse utilizzando un coefficiente di riduzione della resistenza (φ), 
funzione dell’eccentricità di progetto dell’azione assiale e di una snellezza efficace 
opportunamente definita, tenendo conto delle condizioni di vincolo. La snellezza viene 
determinata convenzionalmente sia in funzione dell’altezza e dello spessore del ritto che 
dell’efficacia del vincolo costituito dai muri ortogonali ed è orientata a tener conto degli 
effetti del secondo ordine.  Si tratta quindi di una verifica a pressoflessione del materiale a 
resistenza unilatera, ma tale verifica è semplificata dall’utilizzo di tabelle che riconducono 
la procedura ad una verifica a sforzo normale centrato, utilizzando una resistenza di 
calcolo ridotta.  
L’azione sollecitante viene calcolata con la combinazione fondamentale, in modo da avere 
le condizioni più sfavorevoli in assenza di sollecitazioni sismiche (SLU). I valori di calcolo 
delle resistenze sono ottenuti dividendo i valori medi per i rispettivi fattori di confidenza e 
per il coefficiente parziale di sicurezza del materiale, che per le verifiche non sismiche 
viene assunto pari a 3. I valori della resistenza di progetto a taglio e a compressione sono 
riportati nella tab. del capitolo 2. 
La sezione strutturale degli edifici della terza classe, si presenta come un telaio piano i cui 
traversi sono costituiti dalla fascia di solaio. I solai e la copertura rappresentano un efficace 
vincolo allo sbandamento laterale. Isolando quindi i singoli piedritti, ed in particolare quelli 
di estremità sicuramente più vulnerabili, ci si riconduce allo schema di una trave continua 
su appoggi collocati ai diversi piani. La modellazione che è alla base dell’analisi semplificata 
riportata in normativa, invece, considera la parete in esame scollegata nei nodi di piano ed 
i momenti di trasporto applicati in testa ai ritti. Con questa semplificazione ci si riconduce 
ad uno schema isostatico (fig.5.2).  
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Fig.5.2– Schema isostatico di travi incernierate agli appoggi di piano. 
La verifica per carichi laterali, si ritiene soddisfatta, quando risulta verificata la seguente 
relazione: 
Nsd ≤ Nrd = φ fd A 
 
Dove:  
Nsd → è la forza assiale sollecitante di progetto; 
Ned → è la forza assiale resistente di progetto; 
fd → è la resistenza di calcolo a compressione della muratura; 
A → è l’area della sezione trasversale del pannello murario.  
Il coefficiente φ si ottiene dalla tabella sotto riportata, in funzione della snellezza (λ) della 
parete e del coefficiente di eccentricità dei carichi (m). Per i valori non contemplati nella 












Dalla Figura 5.3, è possibile valutare l’andamento rilevato sperimentalmente, del rapporto 
fra il carico critico, Ncrit, di una parete soggetta a carico N applicato con una eccentricità e, 
e la resistenza Nu della corrispondente parete tozza soggetta a carico centrato.  E’ 
possibile osservare come le pareti, anche quelle con snellezza molto modesta, caricate 
eccentricamente, presentano carichi critici molto bassi; ciò evidenzia l’importante effetto 
della parzializzazione della sezione [5].  
 
Snellezza 
h0/t    Coefficiente di eccentricità m = 6e/t 
  0 0,5 1 1,5 2 
0 1 0,74 0,59 0,44 0,33 
5 0,97 0,71 0,55 0,39 0,27 
10 0,86 0,61 0,45 0,27 0,15 
15 0,69 0,48 0,32 0,17 - 
20 0,53 0,36 0,23 - - 
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Fig.5.3– Coefficiente di riduzione della resistenza a compressione in funzione della snellezza di un muro 
doppiamente incernierato di un materiale reagente a trazione lineare elastico in compressione.  
La sensibilità di una parete agli effetti del secondo ordine è particolarmente influenzata 
dalle condizioni di vincolo alle estremità superiore e inferiore (solai rigidi, livello di 
compressione sul nodo muro-solaio), e dall’eventuale presenza di muri di irrigidimento 
trasversali ben ammorsati e adeguati a costituire un efficace vincolo allo sbandamento 
laterale. La snellezza di una parete è funzione di tali caratteristiche. Nelle norme tecniche 
la snellezza convenzionale viene definita come: 
λ = h0/t 
Dove: 
t → è lo spessore della parete; 
h0 = ρ h → è l’altezza di libera inflessione della parete; 
h → è l’altezza interna di piano; 
ρ → è un fattore che dipende dal grado di vincolo esercitato sulla parete in esame dalle 




Il valore “a” rappresenta l’interasse fra due pareti ortogonali che irrigidiscono la parete 
esaminata (fig. 5.4).  
 
Fig.5.4 – Interasse fra pareti ortogonali. 
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Dove “e” rappresenta l’eccentricità dei carichi verticali. Le azioni verticali, in genere, sono 
applicate eccentricamente e per la presenza anche di azioni spiranti ortogonalmente alle 
pareti (vento), i maschi murari sono soggetti anche a taglio e flessione fuori piano, 
sollecitazioni alle quali le strutture murarie risultano essere molto sensibili.  
 
Vediamo adesso come varia l’eccentricità “e” al variare del coefficiente “m”: 
- se m è compreso fra 0 e 1, la sezione risulta interamente compressa (fig. “a” 5.5);  
- se m=1, e=t/6, la tensione minima risulta essere nulla (andamento triangolare del 
diagramma delle tensioni, fig. “b” 5.4); 
- se “m” è compreso fra 1 e 2, la sezione risulta essere parzializzata (fig. “c” 5.5); in 
particolare, per m=2, si ha e=t/3, per cui lo spessore della parete parzializzata è 
t’=t/2.  
La normativa permette la parzializzazione della sezione, fino ad avere uno spessore pari 
alla metà di quello integro.  Infatti la norma prescrive che le eccentricità e1 ed e2 (di 
seguito descritte) devono verificare le seguenti condizioni: 
e1 ≤ 0.33 t 
e2 ≤ 0.33 t 
Per le pareti sulle quali gravano carichi verticali la cui risultante ha una eccentricità 
superiore ad un terzo della parete stessa, l’esito della verifica risulta essere negativo [7].  
 
             
                                     a)                                      b)                                    c) 
Fig.5.5 – Stato della sezione per diversi valori del coefficiente di eccentricità. 
In ciascun pannello compreso in un interpiano, devono essere verificate le sezioni di 
estremità e quelle a metà altezza, ciascuna per lo sforzo normale che gli compete, e per 
valori di eccentricità pari a: 
- sezioni di estremità: 
e1 = |es|+|ea|          (1) 
- sezione a metà altezza (dove è massimo il momento Mv): 
e2= e1/2 + |ev|         (2) 
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Gli effetti flessionali dovuti ad un certo livello di incastro dei solai nelle murature, alle 
imperfezioni strutturali e di esecuzione ed all’ azione del vento, vengono valutati 
convenzionalmente attraverso la determinazione di varie quote di eccentricità: 
- eccentricità strutturali es, che gravano sulla testa della parete;  
- eccentricità accidentale ea, dovuta ai difetti di esecuzione della parete; 
- eccentricità dovuta alla pressione del vento ortogonale alla parete, ev.  
Le suddette eccentricità vengono combinate secondo le relazioni (1) e (2).  
 
Fig.5.6 – Eccentricità strutturale, accidentale e dovuta alla pressione del vento. 
 
L’eccentricità strutturale es, è dovuta ai carichi verticali che gravano sulla tesa della parete, 
e viene valutata come somma algebrica: 
- di una aliquota dovuta alla eventuale posizione eccentrica del muro del piano 
superiore rispetto al piano medio del muro che si deve verificare (es1); 
- della quota dovuta alla eccentricità delle reazioni di appoggio dei solai soprastanti 
la sezione di verifica (es2).  
es = es1+es2 
 
 
Fig.5.7 – Schema eccentricità dei carichi. 
 




N1+ ∑ N2                es2 = ∑ N2 d2N1+ ∑ N2 
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Dove: 
N1 → è il carico verticale trasmesso dal muro del piano superiore; 
N2 → è la reazione di appoggio dei solai sovrastanti il muro da verificare; 
d1 → è l’eccentricità di N1 rispetto al piano medio del muro da verificare; 
d2 → è l’eccentricità di N2 rispetto al piano medio del muro da verificare. 
 
Nell’ipotesi di una prima fase elastica della muratura, è possibile approssimare la reazione 
di appoggio di una trave o di un solaio sia distribuita con legge triangolare (distribuzione 
lineare delle tensioni di contatto, fig. 5.6/b).  
 
Fig.5.8 – Andamento delle tensioni di contatto. 
 
L’eccentricità accidentale (ea) è dovuta a tolleranze di esecuzione: difetti di planarità, di 
verticalità, di coassialità di due muri sovrapposti, ecc. Essa viene convenzionalmente 
valutata come frazione dell’altezza della parete: 
ea = h/200 
 
L’eccentricità dovuta all’azione orizzontale del vento (ev) che agisce ortogonalmente alle 
pareti di verifica, è calcolata considerando il tratto di parete di ciascun interpiano vincolata 
a cerniera a livello dei piani ad anche sui muri trasversali (se questi sono a distanza 
efficace):  
ev = Mv/N 
 
Per calcolare tale eccentricità, occorre determinare il momento in mezzeria (Mv), generato 
dalle stesse forze orizzontali. Ogni tratto di parete è soggetto a momento flettente nullo a 
livello dei solai, e massimo a metà dell’interpiano. 
 
Fig.5.9 – Parete schematizzata incernierata alle estremità. 
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La verifica per pressoflessione a carichi laterali è stata eseguita per le sezioni in sommità, al 
piede e in mezzeria, in tutti i maschi murari dell’edificio oggetto di analisi. I risultati delle 
verifiche sono riportati nella Tabella I dell’Allegato I.  
Di seguito vengono riportate le indicazioni in pianta dei risultati delle verifiche, con i relativi 
diagrammi a torta, dove vengono evidenziate le percentuali dei maschi aventi rapporto fra 
lo sforzo normale resistente (Nrd) e sollecitante (Ned) maggiore di 1 (verificati), minore di 1 
ma maggiore di 0.70 (non verificati), minore di 0.70 ma maggiore di 0.35 (non verificati), e 
infine compreso fra 0 e 0.35 (non verificati).  
 
- Piano Terra 
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E’ importante sottolineare che i maschi M121, M131, M141 e M151 risultano non verificati 
soltanto alla base, questo a causa delle presenza della eccentricità accidentale e della 
snellezza della parete. Dato che le pareti hanno al piede uno sforzo normale più elevato 
rispetto alla testa, esse risultano di poco non verificate (Nrd/Ned=0.96).  
I maschi M1A4, M1A5, M1A6, M112, M113, e M114, invece risultano non verificati a causa 
dell’elevato sforzo normale di compressione rispetto all’area resistente. Infatti ponendo 
uguale a 1 il coefficiente di riduzione della resistenza (φ), e quindi non tenendo conto degli 
effetti di secondo ordine, le pareti elencate risultano ancora non verificate. Questo vuol 
dire che lo sforzo assiale determina una tensione di compressione superiore alla resistenza 
di progetto. 
Gli elementi al primo piano, invece, non risultano verificati a causa dell’elevata eccentricità 
strutturale; l’eccentricità della reazione di appoggio dei solai non viene equilibrata da 
quella del carico verticale del muro sovrastante (essendo all’ultimo piano). Il risultato è un 
coefficiente di riduzione molto basso, pari all’incirca a 0.4; gli effetti del secondo ordine in 
questo caso sono predominanti.  
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5.2 Verifica a Pressoflessione Fuori Piano 
Le pareti in muratura sono eccitate dal sisma anche in direzione perpendicolare al proprio 
piano; l’azione sismica quindi sollecita il pannello anche a  pressoflessione fuori piano. 
Le singole pareti che lavorano come elementi sismo resistenti nel proprio piano, pur 
avendo eliminato il rischio di ribaltamento globale, sono esposte anche ad azioni fuori dal 
piano che devono essere oggetto di ulteriori verifiche.  La stabilità delle pareti per azioni 
perpendicolari al loro piano, è una delle condizioni più importanti per la sopravvivenza del 
manufatto in muratura. Negli edifici della terza classe, la verifica può essere condotta con 
le modalità prescritte per gli elementi strutturali “secondari”(NTC 2008, punto 7.2.3). In 
figura 5.10 è riportato lo schema statico a cui fare riferimento. Questo modello è valido 
solamente per edifici della terza classe, nei quali la parete può considerarsi vincolata fra 
due impalcati successivi. La parete collegata agli impalcati può essere 
approssimativamente modellata come una trave semplicemente appoggiata, soggetta ad 
un carico distribuito pa proporzionale al peso Wa dell’elemento verticale (dovuto all’azione 
sismica), ed allo sforzo verticale N, trasmesso dal piano superiore, al quale si aggiunge il 
peso proprio della parete.  
 
 
Fig.5.10 – Parete soggetta ad azioni fuori piano. 
Le pareti in muratura, quindi, per effetto del sisma, devono essere sottoposte alla verifica 
per azioni ortogonali al proprio piano (verifica fuori piano); il momento sollecitante 
generato dall’azione sismica (Msd) deve essere confrontato con quello resistente della 
parete (Mrd). Per la verifica dei meccanismi fuori piano, al punto 7.8.1.5.2, la normativa 
afferma che: “Le verifiche fuori piano possono essere effettuate separatamente, e possono 
essere adottate le forze equivalenti indicate al § 7.2.3 per gli elementi non strutturali, 
assumendo qa = 3.  Più precisamente l’azione sismica ortogonale alla parete può essere 
rappresentata da una forza orizzontale distribuita, pari a SaγI/qa volte il peso della parete 
nonché da forze orizzontali concentrate pari a SaγI/qa volte il peso trasmesso dagli 
orizzontamenti che si appoggiano sulla parete, qualora queste forze non siano 
efficacemente trasmesse a muri trasversali disposti parallelamente alla direzione del 
sisma”.  
E’ importante precisare che in tale risoluzione, appare scorretto permettere la presenza di 
forze orizzontali concentrate dovute al peso di orizzontamenti non efficacemente 
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trasmessi alle pareti trasversali, perché se queste fossero presenti, non sarebbe realistico 
supporre che la struttura abbia un chiaro comportamento d’insieme. Pertanto non 
sarebbe corretto nemmeno applicare l’analisi globale e la verifica semplificata in 
questione, ma sarebbe più giusto eseguire un’analisi dei meccanismi locali di collasso. 
   
L’effetto dell’azione sismica può essere valutato considerando una forza orizzontale 
uniformemente distribuita sul maschio murario nella direzione più sfavorevole, che 






Wa → è il peso dell’elemento; 
Sa → è l’accelerazione massima, adimensionalizzata rispetto a quella di gravità, che 
l’elemento strutturale subisce durante il sisma e corrisponde allo stato limite in esame (v. § 
3.2.1); 
qa → è il fattore di struttura dell’elemento, da porre uguale a 3 per la verifica di stabilità; 
h → altezza della parete.  










  ( 3(1+Z/H)
1+(1-Ta/T1)²
 -0.5)   (1) 
 
Dove: 
ag → è l’accelerazione orizzontale massima del sito su sottosuolo di tipo A; 
g → è l’accelerazione di gravità;  
S → è il coefficiente che tiene conto della categoria di sottosuolo e delle condizioni 
topografiche secondo quanto riportato nel § 3.2.3.2.1 delle NTC08; 
Ta → è il periodo fondamentale di vibrazione dell’elemento, che può essere posto pari a 0 
se il pannello rispetta i limiti geometrici imposti dalla tabella 7.8 II delle NTC08; 
T1 → è il periodo fondamentale di vibrazione della costruzione nella direzione considerata; 
Z → è la quota del baricentro dell’elemento non strutturale misurata a partire dal piano di 
fondazione; 
H → è l’altezza della costruzione misurata a partire dal piano di fondazione. 
 
L’espressione (1) fornisce il valore di Sa, che rappresenta l’accelerazione del sistema in 
esame in termini di g. L’accelerazione massima, moltiplicata per la massa M, fornisce 
l’azione inerziale di calcolo per la verifica allo SLV. Essa tiene di conto dell’accelerazione di 
picco del terreno (ag S), della posizione del sottosistema considerato (1+Z/H) e della 
interferenza delle caratteristiche meccaniche dei due sistemi (Ta/T1). Il termine qa, esprime 
un coefficiente di struttura ed è quindi legato al comportamento plastico dell’edificio che 
ospita la parete in esame [11].  
Approssimativamente, il periodo T1 è ricavato dalla seguente relazione: 
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T1 = C1 H3/4 
Per determinare il periodo Ta del sistema parete è possibile fare riferimento ad un modello 
dinamico semplificato, ad un grado di libertà, costituito dallo schema di trave appoggiata 




La rigidezza della parete è stata calcolata come rapporto fra il valore totale del carico 








J → è il momento d’inerzia della sezione del muro, che per la forma rettangolare vale 
b h³/12. 
Il punto 7.8.5.1.2 delle NTC 2008 precisa che se sono rispettati opportuni limiti di spessore 
e snellezza (Tab. 7.8.II della norma), è possibile assumere Ta=0.  
 
Tipologie Costruttive tmin (λ=h0/t)max (l/h’)min 
Muratura Ordinaria, realizzata con 
elementi in pietra squadrata 
300 mm 10 0.5 
Tab. 7.8.II della norma: Requisiti geometrici delle pareti resistenti al sisma. 
 
Per la verifica, viene assunto che l’impalcato trasmetta efficacemente alle pareti di 
controvento le azioni inerziali relative alle masse di piano. Il carico distribuito pa produce 





La verifica consiste nel confrontare il momento di calcolo (M) con quello resistente (Mrd), 
determinato per il valore di calcolo dello sforzo assiale. Il valore del momento ultimo può 
essere calcolato considerando una distribuzione uniforme di tensioni (stress-block) e 
trascurando la resistenza a trazione. La relazione impiegata è la stessa che verrà utilizzata 
nella verifica a pressoflessione nel piano medio, invertendo però lo spessore con la 








Nel caso specifico, è stata eliminata la possibilità di attivazione di meccanismi fuori dal 
piano che interessano più di un livello dell’edificio. Infatti le pareti sono efficacemente 
collegate a tutti gli impalcati e quindi la luce “libera” connessa al comportamento fuori dal 
piano è al massimo pari all’altezza di interpiano.  
 
La verifica da condurre è quindi a pressoflessione, e solo se N prevale nettamente sul peso 
proprio è possibile assumere la sezione di mezzeria come quella più sollecitata. In caso 
contrario è necessario tener conto della variazione dello sforzo normale nella parete per 
effetto del peso proprio e la sezione più esposta risulterebbe al di sopra di quella di 
mezzeria.  
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Il risultato dell’approccio statico, di seguito analizzato, deve essere coincidente con quello 
dell’approccio cinematico, a parità delle condizioni meccaniche. A favore di sicurezza, è 
stato considerato lo sforzo normale N in prossimità della sezione di sommità; i risultati 
ottenuti sono in linea con quelli raggiunti con l’analisi cinematica. I maschi M2E1 e M25’2 
risultano non verificati assegnando ad N il valore dello sforzo verticale trasmesso dal piano 
superiore, mentre risultano verificati nel caso in cui N venga calcolato nella sezione di 
mezzeria. Gli elementi M2E1 e M25’2 risultano verificati dall’analisi cinematica lineare, ma 
con un margine di sicurezza minore rispetto all'insieme dei maschi analizzati. 
 
I risultati della verifica per pressoflessione fuori piano sono riportati nella Tabella II 
dell’Allegato I. In caso di azione sismica, al piano terra non si sono riscontrati maschi 
murari soggetti a crisi per azioni fuori dal piano; per questo non vengono rappresentati in 
pianta i risultati del piano terra.  
Di seguito vengono riportate le indicazioni in pianta dei risultati della verifica soltanto al 
piano primo, con il relativo diagrammi a torta, dove vengono evidenziate le percentuali dei 
maschi aventi rapporto fra il momento resistente (Mrd) e sollecitante (Med) maggiore di 1 
(verificati), minore di 1 ma maggiore di 0.70 (non verificati), e minore di 0.70 ma maggiore 
di 0.35 (non verificati).  
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I maschi M221/M231/M241/M251 non risultano verificati a causa dell’elevata snellezza e 
del basso valore dello sforzo normale sollecitante. 
 
 
5.3 Verifiche SLV  
5.3.1  Azioni sismiche nel piano 
Nel caso dell’edificio in esame, i collegamenti delle pareti perimetrali agli impalcati sono 
già efficaci, e di fatto si annulla la possibilità di ribaltamento fuori dal piano, la capacità 
sismica è condizionata dal comportamento delle pareti nel proprio piano. Gli elementi 
resistenti principali verso le azioni orizzontali sono costituiti dalle pareti orientate nella 
direzione del sisma. Ne consegue che assumono funzione di controvento alternativamente 
quelle orientate nelle due direzioni principali del fabbricato.  
Per valutare la sicurezza delle strutture in muratura esistenti a fronte dei meccanismi del 
secondo modo, è necessario capire come si comportano gli elementi resistenti in muratura 
quando sono sollecitati da azioni ad essi complanari. I pannelli, soggetti a sforzi di 
compressione e taglio, possono collassare o per lesioni dovute a tensioni di trazione in uno 
spigolo, o per la rottura di nello spigolo opposto al precedente per uno stato di 
compressione biassiale, o per scorrimenti quasi orizzontali dei giunti di malta, o infine per 
uno stato biassiale di trazione e compressione che produce delle fessure localizzate lungo 
la diagonale (fig.5.11).   
 
 
Fig 5.11. – Tipi di rottura di una parete in muratura. 
 
In accordo con i risultati sperimentali e con l’osservazione del danno post-sisma, è possibile 
individuare tre tipologie di meccanismi di rottura del pannello per azioni orizzontali nel 
proprio piano medio che si possono verificare per il superamento della resistenza a 
pressoflessione, taglio per scorrimento e taglio per fessurazione diagonale dei singoli maschi 
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murari. Ovviamente essendo l’azione sismica alternata, il meccanismo rottura si 
manifesterà in entrambe le direzioni del pannello, in relazione al verso dell’azione 
orizzontale. 
 
Lo studio del comportamento di maschi murari e fasce, nel proprio piano, è effettuato 
tramite la teoria della pressoflessione per materiali non resistenti a trazione, mentre per i 
tagli vengono utilizzate la teoria elastica delle tensioni principali e quella attrattiva di 
Coulomb. 
 
Nel caso di analisi elastica con il fattore q (analisi lineare statica ed analisi dinamica modale 
con coefficiente di struttura), i valori di calcolo delle resistenze sono ottenuti dividendo i 
valori medi per i rispettivi fattori di confidenza e per il coefficiente parziale di sicurezza del 
materiale. I valori della resistenza di progetto a taglio e a compressione sono riportati nella 
tab. del capitolo 2.  Le sollecitazioni sono state ricavate dall’analisi dinamica modale, allo 
stato limite di salvaguardia della vita; il controllo della resistenza è stato eseguito su ogni 
pannello murario, verificando che ogni elemento strutturale abbia una resistenza maggiore 
dell’azione agente per i meccanismi prima elencati.  
 
La Norma prevede che nel caso in cui non siano effettuate analisi specifiche, la rigidezza 
flessionale e a taglio degli elementi in muratura e cemento armato in condizioni di 
fessurazione, può essere ridotta sino al 50% della rigidezza dei corrispondenti elementi 
non fessurati, tenendo debitamente conto dell’influenza della sollecitazione assiale 
permanente. 
L’abbattimento dei moduli elastici può modificare le sollecitazioni agenti sugli elementi se i 
risultati dell’analisi modale mostrano un consistente aumento dei periodi di vibrazione 
della struttura. In questo caso, infatti, diminuisce l’accelerazione spettrale, poiché i primi 
periodi passano dal tratto orizzontale dello spettro in accelerazione al primo tratto 
discendente dello spettro stesso.  Tutto ciò si traduce quindi in un’azione sismica di minore 
entità: di fatti la struttura, attraverso la parzializzazione delle sezioni degli elementi 
strutturali che la compongono, si auto-protegge, alzando i propri periodi di vibrazione 
(quindi spostandosi verso destra nello spettro di risposta in accelerazione) con 
conseguente abbattimento dell’accelerazione stessa. 
Si riportano in seguito i risultati dell’analisi modale, ottenuti abbattendo del 50% i moduli 
elastici nel modello di calcolo, in termini di periodi propri di vibrazione e di massa 





(E'=50%E)       
Moduli 



















1 0.424 1.13 45.75 36.70 0.311 1.26 45.78 35.93 
2 0.287 20.60 31.67 29.78 0.216 16.67 32.30 31.84 
3 0.259 60.07 5.67 16.10 0.193 63.02 3.91 13.85 
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I risultati dell’analisi modale in condizioni fessurate sono confrontate con i risultati 
dell’analisi modale effettuata in condizioni di non fessurazione; si può notare come le 
masse partecipanti restino pressoché invariate, mentre i periodi propri aumentano. 
L’aumento dei periodi propri, però, non comporta una diminuzione dell’accelerazione 
spettrale, essi infatti rimangono nel tratto ad accelerazione costante dello spettro. L’entità 
dell’azione sismica, per tale motivo non varia, e di conseguenza anche le sollecitazioni 
rimangono pressoché invariate. Per eseguire le verifiche di resistenza, le sollecitazioni sono 
state estratte dal modello con moduli elastici interi.  
 
5.3.1.1 Pressoflessione nel Piano 
La verifica a pressoflessione di una sezione si effettua confrontando il momento agente di 
calcolo con il momento ultimo resistente, a sua volta calcolato assumendo la muratura non 
reagente a trazione. La verifica risulta soddisfatta nel caso in cui: 
Med ≤ Mu  
Dove: 
Med → è il momento sollecitante; 
Mu → è il momento corrispondente al collasso per pressoflessione. 
 
Il meccanismo resistente, può essere descritto considerando il generico pannello di 
maschio incastrato alle estremità, soggetto ad una traslazione relativa tra le basi per 
effetto dell’azione sismica tagliante (V). Le rotazioni di vertice sono impedite dalla 
presenza dei nodi rigidi. Il pannello è caratterizzato dalla sollecitazione di pressoflessione e 
taglio (M;N;V); all’aumentare del taglio (V), a parità di sforzo normale (N), deve crescere il 
momento e quindi l’eccentricità; ciò comporta la parzializzazione della sezione, data la non 
resistenza a trazione della muratura. Per l’equilibrio, all’interno del pannello si deve 
formare un puntone ideale (che individua la sola parte reagente del materiale) avente 
come sezioni di estremità quelle di lunghezza a, coincidenti con le porzioni compresse ai 
vincoli (fig.5.12). 
 
Fig 5.12. – Formazione del puntone ideale all’interno della parete sollecitata a taglio e momento flettente. 
La resistenza a pressoflessione viene determinata ipotizzando il maschio murario caricato 
al limite (prima della rottura). Per effetto del taglio V, una parte del maschio sarà 
compressa (lunghezza “a”), mentre la restante parte sarà tesa; la resistenza del maschio è 
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affidata alla sola parte compressa. Le tensioni di compressione alla base sono 
schematizzate attraverso un andamento rettangolare di tipo stress-block (fig.5.13), definito 
dalla norma, assumendo come valore massimo 0.85fd (fd è resistenza a compressione di 
progetto della muratura). 
 
Fig 5.13. – Tensioni di compressione sul maschio sollecitato a pressoflessione. 
La sezione rettangolare lxt, base del maschio murario, si parzializza con deformazione 
lineare (conservazione della sezione piana) e a rottura viene assunto un diagramma delle 
compressioni con distribuzione costante pari a 0.85fd. Detto (N;Mu) lo stato di sforzo 
agente alla base del maschio in funzione dell’eccentricità (e) si scrive per l’equilibrio Mu = 
Ne; dove N è dato dalla somma dello sforzo normale agente nella sommità della parete, e 
del peso proprio del maschio murario. 
La dimensione “a” della sezione compressa può essere ottenuta dalla condizione di 
equilibrio, imponendo che la risultante delle tensioni sia pari alla forza assiale N. 
N = a t 0.85 fd    →     a = 
N





 (l-a) = l
2
 1 – N
0.85 l t fd
 
Il momento ultimo, e quindi la resistenza flessionale del pannello, può essere determinata 
moltiplicando lo sforzo normale N per l’eccentricità alla base del pannello e. Indicando con 
σ0 il valore medio della tensione di compressione, riferito all’area totale della sezione (σ0 = 




 1 – σ0
0.85  fd
                 (1) 
Dove: 
l → lunghezza del setto (inclusiva della zona tesa); 
t → spessore della zona compressa della parete; 
fd → resistenza di progetto a compressione della muratura.  
 
Il dominio di resistenza della sezione (relazione fra i valori limite della tensione di 
compressione in esercizio σ0 e del momento flettente Mu, fig.5.14), avendo trascurato la 
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resistenza a trazione e avendo assunto con il segno positivo appunto la compressione, esso 
si colloca interamente nel semipiano positivo degli sforzi. Il dominio di resistenza della 
sezione assume una forma parabolica e la resistenza dell’elemento per rottura a 
pressoflessione dipende dallo sforzo normale attraverso la tensione di compressione in 
esercizio (σ0).  
 
 
Fig 5.14. – Momento resistente in funzione della tensione normale media. 
Quando lo sforzo normale è nullo (N=0), la resistenza a pressoflessione del maschio è nulla 
(Mu=0). Infatti, data la non resistenza a trazione della muratura, in assenza di sforzo 
normale, per sola flessione non vi può essere equilibrio. Il valore massimo previsto dal 
dominio si ottiene per σ0=0,85 fd, cioè la massima resistenza a compressione per lo stress 
block, al quale coincide la rottura per schiacciamento dell’intera sezione (sezione 
integralmente compressa e momento nullo). 
Il massimo valore della resistenza a pressoflessione si ottiene massimizzando il valore di 
Mu. Ponendo uguale a zero la derivata della relazione (1) calcolata rispetto a σ0, si ottiene 





Maggiore è la compressione, maggiore è la resistenza; questo vale fino a quando la 
tensione media si trova nel tratto crescente della parabola. Per valori della tensione media 
appartenenti al ramo decrescente della parabola, la resistenza a pressoflessione 
diminuisce all’aumentare dello sforzo normale. 
 
E’ possibile osservare che il massimo momento flettente corrisponde ad un valore di N pari 
alla metà di quello ultimo. Negli edifici esistenti, per le ordinarie condizioni di servizio, si 
trova generalmente uno stato tensionale compreso fra il 10% e il 25% della tensione di 
rottura a compressione (primo quarto del diagramma). Ciò non avviene nei maschi M1A4-
M1A5-M1A6, nei quali l’elevata area di competenza dei carichi, porta ad avere una forza di 
compressione molto elevata, compresa nella seconda metà del diagramma, e quindi un 
momento ultimo minore rispetto alla totalità dei maschi. Il valore del momento ultimo 
cresce all’aumentare dello sforzo normale di compressione fino a un certo valore massimo, 
per poi diminuire quando risulta: 
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  L t N (KN) 0.85 fd L t/2 (KN) Mu (KNm) 
M1A4inf 1.05 0.60 558.41 335.18 48.96 
M1A5inf 1.05 0.60 508.38 335.18 64.49 
M1A6inf 1.08 0.60 561.61 344.76 56.26 
 
Come è possibile osservare dalla tabella, il valore dello sforzo normale, per i maschi M1A4-
M1A5-M1A6, risulta superiore alla forza 0.85*fd*l*t/2, quindi il momento ultimo risulta 
ridotto rispetto ai maschi M2A4-M2A5-M2A6 aventi la stessa sezione resistente, ma sforzo 
normale minore.  
 
  L t N (KN) 0.85 fd L t/2 (KN) Mu (KNm) 
M2A4inf 1.05 0.50 261.28 279.32 73.02 
M2A5inf 1.05 0.50 239.05 279.32 71.80 
M2A6inf 1.08 0.50 247.69 287.30 76.10 
 
Questo dimostra che maschi aventi le stesse dimensioni in pianta, possono non avere la 
stessa resistenza, la quale dipende appunto dallo sforzo normale.  
 
Quando ai carichi verticali si sommano le azioni orizzontali sismiche, occorre considerare la 
possibile variazione dello sforzo assiale, che produce un aumento del momento ultimo, in 
caso di aumento dello sforzo di compressione, o un decremento del momento ultimo in 
caso contrario. Una situazione particolare è rappresentata dalla completa decompressione 
dell’elemento; in questo caso il momento ultimo è nullo, e l’elemento non offre alcuna 
capacità di resistenza a flessione.  
Questo meccanismo di rottura è quello solitamente predominante nei maschi con 
snellezze elevate (superiori a 2). 
Molti maschi murari risultano non verificati. Le condizioni di verifica più severe sono quelle 
con il carico assiale minimo, confermando il fatto che il problema della resistenza dei 
maschi murari è un problema di trazione e non di compressione. 
Inoltre, durante l’azione sismica, si verifica una notevole decompressione, legata al 
comportamento globale, tale decompressione ha come effetto la diminuzione della 
capacità portante delle pareti (maggiore parzializzazione della sezione), che non è 
trascurabile. L’azione sismica viene fronteggiata da tutte le pareti disposte nella direzione 
delle forze (parallelamente alle due direzioni secondo cui spira il sisma). 
  
Le verifiche sono state eseguite per le sezioni in sommità e al piede di tutti i maschi murari 
dell’edificio oggetto di analisi. I risultati delle verifiche sono riportati nella Tabella III 
dell’Allegato I; le sollecitazioni estrapolate dal modello sono date dalle combinazioni 
sismiche, fra le sedici combinazioni, per ogni sezione, sono state scelte quelle che 
rendevano minimo il rapporto fra momento resistente e sollecitante in funzione anche 
dello sforzo normale.    
 
Di seguito vengono riportate le indicazioni in pianta dei risultati delle verifiche a 
pressoflessione nel piano, con i relativi diagrammi a torta, dove vengono evidenziate le 
Capitolo VI 
  62 
percentuali dei maschi aventi rapporto fra momento resistente (Mu) e sollecitante (Med) 
maggiore di 1 (verificati), minore di 1 ma maggiore di 0.70 (non verificati), minore di 0.70 
ma maggiore di 0.35 (non verificati), e infine compreso fra 0 e 0.35 (non verificati).  
 




- Primo Piano 
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Le pareti che soffrono maggiormente le verifiche a pressoflessione nel piano, sono quelle 
di controvento nella direzione Y; questo è dovuto al fatto che i solai scaricano il proprio 
peso nei maschi in direzione X. La situazione più critica si registra nei maschi della parete 
(1), a causa dell’elevata snellezza degli stessi, e nei maschi della parete (E), nella direzione 
X, che risulta essere l’unica parete in tale direzione a non essere caricata dal peso del 
solaio.  
  
5.3.1.2 Taglio per fessurazione diagonale (Criterio di Turnesek e Cacovic) 
Il meccanismo di rottura a taglio per fessurazione diagonale viene espresso mediante il 
criterio di resistenza di Turnsek-Cacovic, e viene riportato al punto C8.7.1.5 della Circolare 
Ministeriale (C.M.09) esclusivamente per edifici esistenti. 
Il criterio di rottura a taglio per fessurazione diagonale su un pannello murario considerato 
continuo omogeneo e isotropo, prevede che la rottura per taglio avvenga nel centro del 
pannello, quando lo sforzo principale di trazione raggiunge un valore limite (resistenza 
convenzionale a trazione della muratura ftd), per propagarsi poi lungo la diagonale. Questa 
condizione risulta generalmente più favorevole rispetto al taglio per scorrimento.  
Nei maschi murari, schematizzati con incastro alla base ed incastro scorrevole in sommità, 
quando la tensione principale di trazione al centro del pannello, raggiunge la resistenza a 
trazione di calcolo della muratura, si formano delle lesioni con andamento diagonale (circa 
45° rispetto all’asse del maschio stesso). Il taglio massimo sopportabile dal pannello viene 
fatto coincidere con il valore della resistenza (Vt), raggiunta la quale si manifestano le 
prime lesioni diagonali (comportamento al limite elastico) nel centro del pannello, ove la 
tensione tangenziale è massima e la tensione principale di trazione diviene non più 
tollerabile (criterio delle tensioni principali). Viene assunto, relativamente allo stato limite 
di rottura per taglio con fessurazione diagonale, che l’anisotropia della muratura possa 
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essere trascurata, con il notevole vantaggio di utilizzare un singolo parametro di resistenza 
(ftd). 
Prendiamo in considerazione un pannello murario sollecitato nel piano per taglio (T) e 
pressoflessione (N), il centro del pannello sarà sottoposto agli effetti combinati di tensione 
normale e tangenziale: 
                                       σ0 = 
N
l t
  (tensione normale media di compressione) 
                                       τmax = p τ0 = p 
T
l t
 (tensione tangenziale media) 
dove “l” e “t” sono rispettivamente la lunghezza e lo spessore del maschio. La distribuzione 
degli sforzi di taglio è di tipo parabolico, il valore massimo τmax viene raggiunto nella 
mezzeria della sezione. Il coefficiente (p) tiene conto della distribuzione delle tensioni 
tangenziali lungo la sezione trasversale del pannello, che varia in funzione delle 
caratteristiche geometriche e in funzione dello stato tensionale.   
 
Fig 5.15. – Distribuzione delle tensioni nel maschio murario, e stato tensionale nel punto G della parete. 
Lo stato piano di tensione del punto “G” può essere rappresentato dal cerchio di Mohr 




              R = σ0
2
 ² - (pτ0)² 
La tensione principale di trazione può essere valutata, trascurando le tensioni trasversali, 
con la seguente:  





 ² - (pτ0)²        (1) 
 
Elevando al quadrato la (1) e semplificando, si ottiene: 
(pτ0)² = σt²  -  σt σ0              (2) 
 
La crisi del pannello avviene quando, mantenendo costante lo sforzo normale (N), 
all’aumentare del taglio (T), la tensione principale di trazione raggiunge il valore di rottura 





 - 1+ σ0
ftd
       (3) 
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La (3) esprime la tensione tangenziale media sopportabile dal pannello immediatamente 
prima della sua rottura a taglio, per il raggiungimento della resistenza a trazione del 
materiale. Supponendo reagente l’intera sezione, è possibile esprimere il massimo sforzo 
tagliante sopportabile dal pannello alla soglia della crisi per taglio da trazione, 









La medesima relazione viene fornita dalla C.M.09 al §C8.7.1.5, nella forma equivalente 
assumendo per convenzione il valore della resistenza a trazione di calcolo della muratura 
pari a 1,5 volte quella di taglio puro (ftd = 1,5τ0d): 
 
Vt= 
l t 1.5 τ0d
b
 - 1+  σ0
1.5 τ0d        (4) 
 
Dove: 
Vt → è la resistenza a taglio per il superamento delle tensioni limite di trazione 
dell’elemento; 
ftd → è la resistenza a trazione convenzionale della muratura; 
τ0d → è la resistenza di riferimento a taglio puro della muratura; 
b → è il coefficiente correttivo che tiene conto della distribuzione delle tensioni tangenziali 
nel pannello (in questa trattazione è stato definito come coefficiente “p”); in base ai 
risultati sperimentali questo coefficiente risulta variabile fra [1;1.5], in funzione della 
snellezza del maschio. Per pannelli tozzi, caratterizzati dal rapporto h/l<1, assume il valore 
b=1; mentre per pannelli con rapporti dimensionali 1,0<h/l<1,5 viene assunto b=h/l; infine 
nel caso in cui h/l>1.5, b=1.5. Per pannelli molto snelli, la crisi avviene generalmente per 
pressoflessione.  
 
Dalla relazione (4) è possibile osservare che la resistenza a taglio dell’elemento Vt è legata 
alla tensione normale media (σ0). All’aumentare della compressione assiale aumenta la 
resistenza a taglio del maschio murario.  
 
Fig 5.16. – Taglio resistente in funzione della tensione normale media. 
In figura 5.16 viene riportato un possibile andamento del dominio (Vt-σ0); come si può 
notare, esso è di tipo non lineare con concavità rivolta verso il basso [7]. Per valori nulli 
della tensione media, la resistenza assume comunque valori maggiori di zero. 
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Si nota che se la crisi per pressoflessione in un pannello si verifica per il raggiungimento 
(sulle sezioni di estremità) della tensione normale di rottura per compressione (fd), mentre 
nel meccanismo a taglio per trazione si verifica il raggiungimento (nel centro del pannello) 
della tensione normale di rottura per trazione (ftd). 
 
La verifica si ritiene soddisfatta qualora sussista la seguente relazione: 
Ved ≤ Vt 
dove Ved è il taglio sollecitante.  Le verifiche sono state eseguite nelle sezioni di mezzeria di 
tutti i maschi murari dell’edificio oggetto di analisi. I risultati delle verifiche sono riportati 
nella Tabella IV dell’Allegato I; le sollecitazioni estrapolate dal modello sono date dalle 
combinazioni sismiche, e lo sforzo normale preso a riferimento è quello corrispondente al 
taglio massimo.  
 
Di seguito vengono riportate le indicazioni in pianta dei risultati delle verifiche a taglio per 
fessurazione diagonale, con i relativi diagrammi a torta, dove vengono evidenziate le 
percentuali dei maschi aventi rapporto fra taglio resistente (Vt) e sollecitante (Ved) 
maggiore di 1 (verificati), minore di 1 ma maggiore di 0.70 (non verificati), minore di 0.70 
ma maggiore di 0.35 (non verificati), e infine compreso fra 0 e 0.35 (non verificati).  
 
- Piano Terra 
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- Primo Piano           
 
 
                            
 
La rottura a taglio per fessurazione diagonali è tipica di pareti tozze (h/l circa pari all’unità), 
e si realizza per il raggiungimento a trazione del materiale composito, dovuta alla 
dilatazione trasversale del puntone compresso diagonale. Nel caso in esame, le situazioni 
più critiche risultano essere quelle dei maschi murari più tozzi, non direttamente caricati 
dal peso del solaio.  
 
5.3.1.3 Taglio da scorrimento  
Il meccanismo a taglio da scorrimento (§7.8.2.2 NTC08) descrive una modalità di collasso 
del pannello che si verifica per effetto dello scorrimento di una porzione di parete rispetto 
all’altra. Questo meccanismo è tipico dei paramenti murari dotati di malta avente scarse 
qualità meccaniche, e si verifica appunto lungo i piani dei commenti di malta (dotati di 
scarsa resistenza allo scorrimento rispetto a quella interna degli elementi lapidei).  
Le rotture a taglio da scorrimento e per fessurazione diagonale rappresentano due 
meccanismi distinti: nel primo le porzioni di muratura scorrono reciprocamente lungo la 
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lesione, nel secondo invece le porzioni di muratura tendono ad allontanarsi in direzione 
ortogonale alla fessura (la resistenza è calcolata sulla sezione non parzializzata).  
Tale meccanismo può essere facilmente interpretato utilizzando il criterio di Mhor-
Coulomb, dove la resistenza a taglio sul generico piano di scorrimento è data dalla somma 
di un contributo coesivo più un contributo attritivo. Il termine coesivo è costante, mentre il 
termine attritivo è proporzionale al carico assiale N tramite un coefficiente che tiene conto 
dell’attrito interno del materiale. Facendo riferimento alle tensioni, il collasso del materiale 
avviene quando il valore assoluto della tensione tangenziale τ, raggiunge il valore limite 
somma di una costante c (coesione o tensione di rottura a taglio in assenza di tensione 
normale) e di un termine proporzionale alla tensione normale. Il coefficiente di 
proporzionalità è dato dalla tangente dell’angolo di attrito interno del materiale: 
|τ| =  c + σ tgφ 
In analogia alla teoria di coulomb relativa al calcolo delle tensioni tangenziali, la tensione 
tangenziale caratteristica resistente di un maschio murario (fvk), è data da due aliquote, la 
resistenza a taglio in assenza di carichi verticali (fvk0) ed il contributo dovuto alla tensione 
media di compressione (μσn): 
fvk = fvm0 + μσn 
Il coefficiente di attrito μ viene posto uguale a 0.4; e σn rappresenta la tensione normale 
media calcolata tenendo conto dell’area effettivamente reagente della sezione di muro:  
σn = N/(L’ s) 
dove L’ è la larghezza della sezione compressa della parete. Nota la tensione limite, si 
ricava il valore della resistenza a taglio per scorrimento del pannello come: 
Vt = fvd L’ s 
fvd = fvk/(γm FC) 
Nel caso di edifici esistenti quindi, viene considerato il valore medio della resistenza, e 





+ 0.4 L' t σn
γm FC
 
Trattandosi di un meccanismo per scorrimento, la resistenza a taglio è funzione della 
resistenza a taglio in assenza di compressione e della tensione normale media dovuta ai 
carichi verticali agenti sulla sezione. Ci si riferisce solo alla porzione compressa della 
sezione, proprio perché avendo adottato il criterio di Coulomb per la valutazione della 
resistenza, questa si esplica grazie all’attrito ed alla coesione che, evidentemente, 
intervengono solo in presenza di contatto tra le pareti che scorrono.  
 
Fig.5.17 – Schematizzazione del maschio murario soggetto a sollecitazioni verticali e taglianti. 
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M e N rappresentano il momento flettente e il carico assiale sulla sezione, l’eccentricità 
della forza di compressione è data da: e=M/N. Possono verificarsi tre casi: 
- Se e≤L/6 → il punto di applicazione del carico è interno o al limite sulla frontiera del 
nocciolo centrale d’inerzia, la sezione risulta interamente compressa e reagente 
(L’=L); 
- Se e>L/2 → si verifica una perdita di equilibrio per rotazione rigida del pannello, la 
crisi avviene per ribaltamento del maschio murario; nel caso in esame è stato 
considerato invece che la sezione possegga ancora una resistenza minima; 
- Se L/2≥e>L/6 → la sezione si parzializza e viene ipotizzata una distribuzione lineare 
delle tensioni di compressione (diagramma triangolare degli sforzi nella sola parte 
compressa); per l’equilibrio alla rotazione, la risultante delle tensioni (collocata ad 
L’/3 dal bordo compresso) deve essere allineata con la retta d’azione del carico 
risultante N, pertanto la lunghezza della zona compressa risulta: 
L’= 3 L
2
 - e 
La verifica a taglio da scorrimento si effettua confrontando il taglio sollecitante con il taglio 
resistente dell’elemento strutturale in esame. La verifica si ritiene soddisfatta qualora 
sussista la seguente relazione: 
Vd ≤ Vt  
Vd è il taglio sollecitante. Le verifiche sono eseguite per le sezioni in sommità e al piede di 
tutti i maschi murari dell’edificio oggetto di analisi. La lunghezza di base reagente (L’) è 
stata determinata con quattro metodologie differenti: 
1) Nel primo caso L’ è stato calcolato ipotizzando una distribuzione lineare delle 
tensioni normali in fase elastica sotto l’azione dello sforzo normale Ned e del 
momento flettente Med; i risultati delle verifiche sono riportati nella Tabella V 
dell’Allegato I. 
Di seguito vengono riportate le indicazioni in pianta dei risultati delle verifiche a 
taglio per scorrimento, con i relativi diagrammi a torta sui quali vengono indicate le 
percentuali dei maschi verificati e non verificati.  
 
 
- Pianta Piano Terra     
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- Pianta Primo Piano          
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2) Nel secondo caso L’ è stato calcolato considerando che il taglio ultimo e la 
lunghezza compressa siano fra loro correlate; nel caso di doppio incastro il taglio 
ultimo genera un momento M=Vu*h0 (dove h0 è la distanza fra la sezione di verifica 
e la tensione a momento nullo, ed è assunta pari ad h/2) ed una eccentricità 
e=M/N; per cui L’ risulta essere: 
L’= 3 L
2
 - Vu h
2 N
      
Inoltre: 
fvk = fvm0 + μσn         
Otteniamo così la relazione che fornisce il taglio ultimo: 





) fvm0 + 0.4 σ0 Lt
FC γM       (1) 
con   σ0 = N/(L t) 
Risolvendo l’equazione (1) otteniamo: 
Vu = " 1.5 fvm0 + 0.4 σ0 L t
1+ 
3 h0 fvm0 
L σ0 γM FC
% Lt
FC γM
       (2) 
Attraverso la (2), è stata calcolata la lunghezza reagente del muro.   
I risultati delle verifiche sono riportati nella Tabella VI dell’Allegato I. Di seguito 
vengono riportate le indicazioni in pianta dei risultati delle verifiche a taglio per 
scorrimento, con i relativi diagrammi a torta sui quali vengono indicate le 
percentuali dei maschi verificati e non verificati.  
 
- Pianta Piano Terra           
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- Pianta Primo Piano          
        
                            
3) Nel terzo caso la zona di muratura reagente L’ è stata calcolata considerando una 
distribuzione triangolare delle tensioni; l’eccentricità “e” è stata determinata 






  con  Mu = l² t σ0
2
 1 – σ0
0.85  fd
            
I risultati delle verifiche sono riportati nella Tabella VII dell’Allegato I. Di seguito 
vengono riportate le indicazioni in pianta dei risultati delle verifiche a taglio per 
scorrimento, con i relativi diagrammi a torta. 
 
Capitolo VI 
  73 
- Pianta Piano Terra                          
 
                                                                                 
- Pianta Primo Piano      
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4) Nel quarto caso la zona di muratura reagente L’ è stata calcolata ipotizzando una zona 
compressa rettangolare allo SLU (vedi Figura 5.13); lo sforzo normale che si determina alla 
base del maschio murario allo SLU è dato da [6]: 




La tensione media su questa sezione risulta essere: σn = 0.85 fd.  
I risultati delle verifiche sono riportati nella Tabella VIII dell’Allegato I. Di seguito 
vengono riportate le indicazioni in pianta dei risultati delle verifiche a taglio per 
scorrimento, con i relativi diagrammi a torta.                    
- Pianta Piano Terra    
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- Pianta Primo Piano          
                                  
                                  
 
Le verifiche a taglio per scorrimento risultano le più critiche, quasi la totalità degli elementi 
entra in crisi; questo a causa della notevole entità del sisma, della parzializzazione della 
sezione, ma soprattutto della bassa resistenza a taglio del materiale. La resistenza a taglio 
per rottura a scorrimento, dipende dalla tensione media di compressione σn, aumentando 
il taglio sollecitante, aumenta anche il momento sollecitante alla base del maschio, di 
conseguenza aumenta l’eccentricità e diminuisce L’. La percentuale dei maschi non 
verificati è maggiore al primo piano rispetto al piano terra, a causa appunto della minore 
entità dello sforzo normale. Le quattro metodologie utilizzate per le verifiche forniscono 
risultati simili; la percentuale dei maschi non verificati aumenta passando dalla prima alla 
quarta.    
Le NTC08, per edifici esistenti, prevedono la verifica di entrambi i meccanismi a taglio; 
questi risultano di natura differente e cercano di coprire le differenze di risposta legate alla 
loro tipologia costruttiva. Nelle murature degli edifici esistenti realizzate in pietra naturale 
non squadrata, caratterizzate da una tessitura irregolare e dalla mancanza di piani di 
scorrimento netti, il meccanismo a taglio per scorrimento è sicuramente meno probabile di 
quello a taglio per fessurazione diagonale.  Il collasso per scorrimento si riscontra 
generalmente per murature realizzate mediante conci squadrati di elevata resistenza, 
giunti regolari, e malte deboli.  
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La procedura di verifica a taglio appena analizzata può risultare gravosa, poiché la 
parzializzazione della sezione allo stato limite ultimo esclude il contributo resistente della 
coesione (come avviene nel caso oggetto di studio) ed il contributo dovuto all’attrito viene 
ad essere eccessivamente ridotto dal coefficiente di sicurezza e dal fattore di confidenza. 
Inoltre, secondo il parere di alcuni autori [6], il modo più corretto e realistico per condurre 
la verifica, sarebbe quello di intendere il termine 0.4σn già un valore calcolato allo SLU, e 
quindi inclusivo del coefficiente di sicurezza. Questa ipotesi viene confermata anche dal 
fatto che il coefficiente caratteristico di attrito statico interno di una muratura è stato 
valutato da molte prove sperimentali non inferiore al valore μ=0.75 – 0.80.  
 
5.3.2 Verifica delle fasce di piano  
La fascia di piano assume un ruolo fondamentale nel determinare la capacità sismica della 
parete (resistenza e deformabilità nel proprio piano) e dell’intero edificio.  Il loro 
contributo resistente è legato alla funzione di accoppiamento che esse svolgono tra i 
maschi murari del telaio. Maggiore è il grado di accoppiamento offerto dalle fasce, 
maggiore sarà la resistenza complessiva della parete alle azioni sismiche (telaio 
iperstatico). 
Quando il modello tiene conto delle fasce di piano e del loro contributo in termini di 
accoppiamento tra i maschi, è necessario verificare che tali elementi siano effettivamente 
efficaci. Affinché una fascia muraria possa rispondere ad una sollecitazione di flessione, è 
necessario che sia dotata di un architrave adeguatamente ammorsato (o di un cordolo, o 
di un tirante in acciaio) in grado di equilibrare una compressione orizzontale nella trave in 
muratura (formazione del meccanismo a puntone).  
Lo sforzo normale nella fascia dipende dalla relazione iperstatica di eventuali catene o altri 
elementi tenso-resistenti presenti in prossimità di essa. In mancanza di tali elementi, lo 
sforzo assiale e la conseguente capacità della fascia sono da considerarsi trascurabili (fascia 
debole). I limiti di capacità prescritti dalle NTC 2008 prevedono l’esistenza di tale elementi 
tenso-resistenti. Si utilizzano le relazioni date da normativa. 
L’accoppiamento che può essere fornito dalle fasce è principalmente funzione della 
compressione a cui esse sono soggette in direzione orizzontale. Solo questa compressione 
infatti fornisce la resistenza “flessionale” che impedisce l’attivazione del meccanismo di 
ribaltamento (fig.5.18). In assenza di sforzo normale, le traverse tendono a ruotare 
rigidamente e ad allontanare fra loro i montanti verticali stravolgendo completamente il 
regime statico. 
 
Fig. 5.18 – Risposta delle fasce murarie alle azioni orizzontali con l’instaurarsi di un meccanismo a puntone 
inclinato. 
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I tiranti orizzontali contrastano il “Rocking” delle traverse. La capacità portante delle 
traverse per flessione e taglio è quindi strettamente legata alle dimensioni del tirante 
orizzontale (cordoli, tiranti, etc.). 
La presenza dei tiranti, opponendosi a questo allontanamento dei maschi, genera un 
incremento di compressione negli elementi di accoppiamento, che aumenta la resistenza a 
taglio-flessione; si instaura un meccanismo a puntone inclinato (fig.) simile a quello dei 
maschi verticali soggetti a pressoflessione.  
Le murature di sottofinestra che non sono irrigidite da cordoli, tendono a fessurarsi 
abbastanza precocemente per le azioni flettenti e taglianti, a causa dell’assenza di 
compressione in direzione normale ai letti di malta.  
E’ possibile definire tre differenti tipologie di comportamento strutturale dell’elemento 
fascia nell’ambito dell’intera parete: 
- Fascia debole, priva di cordoli e di qualsiasi elemento tenso-resistente; essa si può 
trovare negli edifici più problematici della prima e seconda classe, e non offre 
nessuna capacità di resistenza a trazione e quindi nessuna capacità di 
accoppiamento.    
- Fascia “a puntone”, dotata di un elemento orizzontale tenso-resistente (in genere 
una catena), che gli conferisce la capacità di accoppiamento, grazie alla formazione 
di un puntone. La presenza di un elemento tenso-resistente impedisce 
“l’allentamento” dei pannelli di fascia rispetto agli elementi verticali, consentendo 
l’instaurarsi di meccanismi resistenti anche a taglio, basati essenzialmente sulla 
formazione di un puntone diagonale, che sembrerebbero quindi governati dalla 
resistenza a compressione del materiale [5].  
- Fascia trave, dotata di cordoli di piano e piattabande tenso-resistenti che gli 
conferiscono la capacità flessionale di una trave. In questa tipologia di fascia quindi, 
sono presenti sia superiormente che inferiormente armature aderenti (ad esempio 
cordoli e piattabande in c.a o in acciaio, piatti metallici, catene aderenti, etc.).  La 
fascia trave rappresenta la tipologia più efficace, perché è dotata di una resistenza 
a flessione corrispondente a quella di una trave   armata; la resistenza a taglio 
invece, è sempre connessa a quella della muratura non armata. Questa 
configurazione è tipica in edifici della terza classe.  
Le prescrizioni normative (NTC 2008) si riferiscono solo alla cosiddetta fascia a “puntone”. 
Per tale tipologia, la Normativa Tecnica (NTC2008) prevede, oltre al meccanismo di 
resistenza a taglio basato sulla formazione di un puntone diagonale, anche un meccanismo 
di resistenza in relazione ad un comportamento a taglio basato sulla sola resistenza a 
trazione della muratura.  
I limiti di capacità in termini di resistenza definiti dall’Eurocodice8 sono riferiti a fasce di 
piano confinate da un cordolo superiore (solaio) e uno inferiore (piattabanda). Questa 
tipologia di fascia ha una notevole resistenza flessionale, ma la resistenza a taglio rimane 
comunque condizionata dalla sua “anima” in muratura, e quindi in mancanza di rinforzi 
specifici risulta essere piuttosto bassa.  
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Gli edifici in muratura dotati dei primi impalcati in c.a, come quello oggetto di studio, sono 
costituiti da pareti verticali interrotte dal cordolo di piano che costituisce un vero e proprio 
elemento resistente a trazione, anche se l’aderenza di tale cordolo alla muratura è affidato 
al solo attrito fra i due materiali. Tale elemento può quindi configurarsi come una catena 
aderente o scorrevole in funzione del carico verticale agente sul cordolo.  Nel caso di solaio 
di copertura ordito parallelamente alla parete, la capacità attritiva può rivelarsi 
insufficiente, per cui il cordolo deve essere considerato, per tutta la sua lunghezza, alla 
stregua di una catena scorrevole. Invece, in tutti gli altri piani degli impalcati, si ha un 
comportamento “aderente” dei cordoli in corrispondenza delle zone di parete intersezione 
dei maschi murari e delle fasce di piano (nodo), effetto maggiormente accentuato se il 
solaio scarica sulla parete. Lungo la luce libera della fascia, i cordoli si comportano da 
catena scorrevole, essendo ridotti i carichi verticali.  
Negli edifici della terza classe, è possibile trovare: piattabande ancorante in misura 
insufficiente alle spalle dei vani (che quindi si presentano come tiranti inaffidabili); 
piattabende ben ancorate alle spalle dei vani (fig.5.19); una cordolatura continua anche al 
di sopra dei vani a causa della vicinanza delle aperture, determinando una fascia confinata 
grazie alla presenza di due elementi tenso-resistenti.  Nell’edificio oggetto di studio, non 
sono state eseguite indagini per verificare la continuità o la lunghezza di ancoraggio delle 
piattabande.   
 
Fig.5.19 – Piattabanda ben ancorata alle spalle dei vani. 
L’approccio seguito è quello di considerare il pannello come un maschio ruotato di 90 gradi. 
I criteri di resistenza restano i medesimi visti per i pannelli verticali, con alcune 
considerazioni in merito alla definizione delle resistenze. La differenza sostanziale è legata 
al piano secondo cui agisce la compressione: nei pannelli di maschio essa è ortogonale ai 
letti di malta, mentre nelle fasce essa è parallela. 
Per valutare la sezione resistente dei maschi murari, viene fatto riferimento alla sola 
sezione compressa (di lunghezza L’), per le fasce è invece considerata l’intera sezione 
trasversale dell’elemento, e viene considerata la resistenza di calcolo in assenza di azioni 
assiali (fvd0). Ciò significa che viene fatto affidamento solo sul contributo coesivo del 
criterio di resistenza di Coulomb, trascurando quello dovuto all’attrito (essendo basso il 
livello di compressione ortogonale ai giunti di malta per la presenza di un impalcato idoneo 
ad assicurare la funzione di diaframma rigido). Infatti è importante distinguere due 
situazioni: se lo sforzo assiale sulla fascia è noto, vengono adottate le medesime 
espressioni utilizzate per i maschi murari. Quando invece lo sforzo assiale non è noto dal 
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modello di calcolo (caso di analisi svolta su modelli a telaio con l’ipotesi di solai 
infinitamente rigidi nel piano, lo sforzo assile sulle fasce di piano è nullo), allora vengono 
utilizzati i criteri sotto riportati.   
 
- Verifica a Pressoflessione (§7.8.2.4 NTC08) 
Nel caso in cui l’azione assiale non sia nota, ma esistono elementi orizzontali in 
grado di resistere a trazione, ossia fornire una compressione alla muratura (tiranti o 




 1 - Hp
0.85 fhd H t  
L’espressione del momento resistente corrisponde a quella utilizzata per i maschi, 
assumendo uno sforzo assiale pari ad Hp. Questo sforzo viene assunto pari alla 
massima trazione sopportabile dalla catena e comunque non superiore a: 
Hp,max = 0.4 h t fhd 
Il coefficiente 0.4 fornisce il valore dello sforzo assiale che massimizza il momento 
ultimo (più precisamente dovrebbe essere assunto 0.85/2).  
Dove: 
fhd → è il valore di calcolo della resistenza a compressione della muratura in 
direzione orizzontale, non coincidente con quella in direzione verticale a causa 
dell’anisotropia; per la struttura in esame, non avendo a disposizione prove di 
compressione in direzione orizzontale, i due valori sono stati ipotizzati coincidenti;  
h → è l’altezza della fascia di piano; 
t → è lo spessore della fascia di piano.  
 
La resistenza a trazione del cordolo è stata calcolata considerando la presenza di 4 barre 
diametro Φ16 di acciaio Aq60 (fyk=432.6 N/mm²). La resistenza di progetto dell’acciaio è 





γs = 1.15 → è il coefficiente parziale di sicurezza dell’acciaio.   
- Verifica a Taglio (§7.8.2.4 NTC08) 
Il valore della resistenza a taglio della trave in muratura ordinaria sarà pari al valore 
minimo fra quelli dati dai seguenti meccanismi: 
- Rottura a taglio puro Vu,t 
- Rottura per pressoflessione Vu,p 
Vu = min (Vu,t , Vu,p) 
Rottura a taglio puro  
Il taglio ultimo  (taglio resistente relativo alla rottura per scorrimento) può essere 
valutato nel seguente modo: 
Vu,t = h t fvd0 
Tale espressione determina la rottura per taglio considerando solo la resistenza 
tagliante in assenza di sforzo assiale; essa però la estende all’intera sezione 
geometrica, come se non vi fosse parzializzazione.  
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fvd0 → è il valore di calcolo della resistenza a taglio di progetto in assenza di 
compressione (assunta uguale alla resistenza a taglio di progetto τ0d).  
 
Rottura per flessione 
La resistenza a taglio Vu,p di travi di accoppiamento in muratura ordinaria associata 
al collasso per pressoflessione, può essere calcolata nel seguente modo: 
Vu,p = 2 
Mu
L
    con       Mu = 
Hp h
2
 1 - Hp
0.85 fhd H t  
Tale formula prende in considerazione la possibilità di una rottura per 
compressione del puntone. Il comportamento della fascia è sempre quello di un 
puntone compresso lungo la diagonale (fig.5.20); la resistenza massima è correlata 




Fig.5.20 – Puntone compresso lungo la diagonale. 
La verifica a flessione consiste nel controllare che: 
Med ≤ Mu  
La verifica a taglio consiste nel controllare che: 
Ved ≤ Vu = min[Vt ; Vp] 
Le verifiche sono state eseguite nelle sezioni di estremità delle fasce murarie. Le verifiche 
sono riportate nella Tabella IX dell’Allegato I; fra le sollecitazioni date dalle sedici 
combinazioni sismiche, sono state scelte le sollecitazioni massime.   
Di seguito vengono riportate le indicazioni in pianta dei risultati delle verifiche a 
pressoflessione e a taglio, con i relativi diagrammi a torta.  
 
- Piano Terra – Verifica a Flessione       
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- Primo Piano – Verifica a Flessione                  
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- Piano Terra – Verifica a Taglio     
                         
 
                      
- Primo Piano – Verifica a Taglio 











Dai risultati è possibile notare come la verifica a pressoflessione delle fasce di piano risulti 
soddisfatta nel caso di sisma nelle due direzioni per quasi tutti gli elementi, esclusi però 
quelli più snelli, che si trovano in prossimità delle grandi aperture nei prospetti (parete (1) 
e parete (A)). Tali fasce di piano comunque, risultano di poco non verificate, infatti per 
tutte queste il rapporto fra Mu/Md è all’incirca pari a 0.95.  
Le verifiche a taglio invece sono le più critiche, tanto che la totalità delle fasce non risulta 
verificata. I valori di resistenza a taglio sono fortemente dipendenti sia dalla forma del 
pannello che dal valore della resistenza a taglio puro del materiale. Il valore di resistenza a 
taglio legato al meccanismo del puntone diagonale, risulta essere difficilmente 
raggiungibile (molto alto); soltanto nel caso di pannelli snelli (per l’elevata lunghezza L) i 
valori di resistenza a taglio puro si avvicinano ai valori dati dal meccanismo a puntone. Nel 
caso in esame, anche per gli elementi snelli, la resistenza a taglio minima è comunque 
legata al taglio puro.  L’esito di questa verifica è quindi da imputare principalmente alla 
bassa resistenza a taglio del materiale muratura (visto che la resistenza a taglio puro è 
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Capitolo VI 
ANALISI STATICA NON LINEARE 
 
6.1 FONDAMENTI DELL’ANALISI PUSHOVER 
L’Analisi statica non lineare (Pushover Analysis) è un’analisi sismica sviluppata utilizzando 
dei sistemi di forze applicati al fabbricato in esame che, partendo dalla condizione statica, 
conducono la struttura al collasso. La Pushover è un’analisi di “spinta incrementale” 
applicata al fabbricato da analizzare; in questo modo viene studiata l’evoluzione del 
comportamento deformativo della struttura dal campo elastico a quello plastico, fino al 
collasso globale. Le azioni sismiche quindi vengono modellate come sistemi di forze 
orizzontali incrementali (i cui rapporti relativi vengono mantenuti invariati al crescere degli 
spostamenti), distribuite ad ogni livello della costruzione, che rappresentano la forzante. 
Tali forze sono scalate in modo da far crescere monotonamente lo spostamento 
orizzontale dc del punto di controllo, coincidente con il centro di massa dell’ultimo livello 
della costruzione. Oltre alle forze orizzontali quasi statiche, la struttura viene caricata con 
le azioni gravitazionali (peso proprio, permanente, variabile, ecc), che sono mantenute 
costanti.  
Questa tipologia di analisi permette di individuare: i cambiamenti della risposta della 
struttura mano a mano che alcuni elementi entrano in fase plastica, l’effettiva 
ridistribuzione delle forze e la reale capacità deformativa della struttura (duttilità).  
Da un punto di vista matematico, si tratta quindi, di una tecnica di analisi che prevede la 
soluzione iterativa incrementale delle equazioni di equilibrio statico: ad ogni incremento 
dei carichi viene operato un aggiornamento della matrice di rigidezza, proseguendo fino al 
collasso o al raggiungimento di uno spostamento limite prestabilito.  
 
Il risultato di questa analisi è la curva di capacità, che mette in relazione, ad ogni step, il 
taglio alla base con lo spostamento del punto di controllo, e si ferma in corrispondenza 
della crisi strutturale(Fig. 6.1). L’andamento di tale curva può presentare sviluppi 
decisamente differenti in funzione del comportamento assunto dalla struttura durante 
l’evoluzione della plasticizzazione dei materiali che la compongono.  
 
Fig. 6.1. – Schematizzazione Analisi Push Over. 
Capitolo VI 
  85 
Tale curva definisce, indipendentemente da qualsiasi richiesta sismica, la capacità 
dell’intera struttura e quindi il suo comportamento in termini di resistenza (proprietà 
intrinseca dell’organismo), ed è pertanto una sorta di legame costitutivo semplificato 
dell’edificio. Ogni punto sulla curva di capacità definisce uno specifico stato di danno della 
struttura, essendo rappresentativo di un preciso spostamento del nodo di controllo e 
quindi di una particolare deformazione della struttura stessa e degli elementi che la 
compongono.  
Questa tipologia di analisi, conduce sempre al collasso della struttura, in questo modo è 
possibile conoscere la completa evoluzione comportamentale del fabbricato, fino al suo 
limite ultimo, e di valutarne la sua capacità estrema di sopportazione delle azioni esterne 
[4]. 
 
Ricorrere all’analisi pushover nelle situazioni che rientrano nel corretto ambito di utilizzo, 
vuol dire entrare a conoscenza di informazioni post-elastiche sul comportamento non 
lineare della struttura, vengono così evidenziati numerosi aspetti che resterebbero celati 
operando un’analisi elastica:  
- le zone critiche soggette a particolare concentrazione di domanda e che possono 
essere sede di elevate deformazioni inelastiche; 
-  la distribuzione del danneggiamento e delle cerniere plastiche nell’organismo 
strutturale; 
-  il meccanismo di crisi raggiunto e le modalità (meccanismi globali che coinvolgono 
un gran numero di elementi resistenti, oppure se si formano cinematismi localizzati 
estesi a pochi elementi); 
- le eventuali debolezze strutturali, con l’identificazione di discontinuità delle 
resistenze (sia in pianta che in elevazione); 
- le conseguenze del degrado di resistenza dei singoli elementi sul comportamento 
globale e il livello di duttilità della struttura.  
 
Secondo la normativa devono essere considerate almeno due distribuzioni di forze 
d’inerzia, ricadenti l’una nelle distribuzioni principali (gruppo 1) e l’altra nelle distribuzioni 
secondarie (gruppo 2) di seguito riportate. 
 
Gruppo 1 - Distribuzioni principali: 
a) distribuzione proporzionale alle forze statiche, applicabile solo se il modo di vibrare 
fondamentale nella direzione considerata ha una partecipazione di massa non inferiore al 
75% ed a condizione di utilizzare come seconda distribuzione la 2a); 
b) distribuzione corrispondente ad una distribuzione di accelerazioni proporzionale alla 
forma del modo di vibrare, applicabile solo se il modo di vibrare fondamentale nella 
direzione considerata ha una partecipazione di massa non inferiore al 75%; 
c) distribuzione corrispondente alla distribuzione dei tagli di piano calcolati in un’analisi 
dinamica lineare, applicabile solo se il periodo fondamentale della struttura è superiore al 
periodo corrispondente all’inizio tratto a velocità costante dello spettro di risposta. 
Gruppo 2 - Distribuzioni secondarie: 
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a) distribuzione uniforme di forze, da intendersi come derivata da una distribuzione 
uniforme di accelerazioni lungo l’altezza della costruzione; 
b) distribuzione adattiva, che cambia al crescere dello spostamento del punto di controllo 
in funzione della plasticizzazione della struttura. 
 
L’applicazione di almeno due distribuzioni di forze è finalizzata all’individuazione di diversi 
inviluppi che siano rappresentativi della risposta strutturale (indicativi della distribuzione di 
forze inerziali indotta dall’evento sismico) e della differente ridistribuzione delle azioni fra 
gli elementi, conseguentemente all’evoluzione del comportamento in ambito non lineare 
(effettiva evoluzione del danneggiamento strutturale). La distribuzione principale è 
adottata con l’intento di cogliere al meglio la risposta della struttura in campo elastico, e la 
distribuzione secondaria con l’intento di cogliere la risposta in campo non lineare 
(comportamento di una struttura che presenta un meccanismo di collasso di piano).   
Diversi profili di carico, forniscono curve di capacità diverse, e di conseguenza, risultati di 
calcolo diversi. 
Ogni sistema di forze deve essere applicato nelle due direzioni principali in pianta (X e Y), e  
nei due versi (+ e -). I carichi laterali delle due distribuzioni, vengono applicati al centro di 
massa di ogni piano, avendo schematizzato il solaio come infinitamente rigido. Il solaio 
rigido deve ripartire le forze d’inerzia sugli elementi resistenti senza subire deformazioni 
anelastiche durante il sisma. 
 
I profili di carico (leggi con le quali vengono incrementati i carichi orizzontali) previsti dalla 
norma sono i seguenti:  
-  Gruppo 1 – a) ; profilo di carico proporzionale alle altezze. L’incremento dei carichi 
orizzontali avviene in modo proporzionale alle quote dei punti di applicazione delle 
forze stesse; la forza Fi da applicare al piano i-esimo è quella che si ottiene 
dall’analisi statica equivalente, calcolata in funzione del peso del piano, della quota 
di applicazione della forza stessa e dell’azione sismica del sito. Se tutti i piani della 
struttura hanno la stessa massa le forze applicate ai vari piani hanno andamento 
triangolare (fig. 6.2).  
 
Fi = 
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Fig. 6.2. – Profilo di carico proporzionale alle altezze. 
Nell’operazione di incremento dei carichi, le forze statiche si mantengono costanti,  
e viene fatto variare il coefficiente di proporzionalità α, che partendo dal valore 
nullo (o comunque un valore basso per il quale non si hanno elementi plasticizzati), 
si incrementa fino al valore che porta la struttura al collasso.  
 
- Gruppo 1 – b) ; profilo di carico proporzionale alla prima forma modale della 
struttura. Questa tipologia di pushover vuole essere un affinamento del caso 
triangolare, in questo caso si adotta una distribuzione delle forze laterali 
proporzionale al modo di vibrare fondamentale in una certa direzione (modo con 
maggiore massa partecipante nella direzione di ingresso considerata del sisma). 
Questa distribuzione è rappresentativa delle forze di inerzia della struttura integra, 
ovvero elastica. L’incremento dei carichi avviene in modo proporzionale 
all’autovettore della prima forma modale, e si mantiene costante fino al collasso 
della struttura. Tramite l’analisi dinamica modale si determina il primo modo di 
vibrare, e la forza si calcola attraverso la  seguente formula:  
 
Fi = α mi Φi 
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Fig. 6.3. – Profilo di carico proporzionale alla prima forma modale. 
La miglioria apportata all’analisi con distribuzione proporzionale al modo 
fondamentale, rispetto alla pushover con distribuzione triangolare, consiste nella 
rimozione dell’ipotesi che il modo di vibrare fondamentale della struttura sia di 
forma simile alla triangolare, ma viene effettivamente valutata la forma modale 
fondamentale. 
 
- Gruppo 2 – a); profilo di carico proporzionale alle masse. Questa distribuzione di 
carico è rappresentativa delle forze di inerzia della struttura fortemente degradata, 
ovvero quando si sono sviluppate importanti deformazioni anelastiche; si 
presuppone che essa riesca a cogliere il comportamento ultimo di una struttura 
che va in crisi con un meccanismo di piano debole formatosi alla base. Con il 
meccanismo di rottura appena descritto, le forze d’inerzia indotte dall’azione 
sismica sono uguali fra loro (nei casi in cui tutti i piani della struttura hanno uguale 
massa); quindi si tratta di una distribuzione di tipo rettangolare (fig. 6.4). 
L’incremento dei carichi orizzontali avviene in modo proporzionale alle masse. La 
forza Fi da applicare ad ogni piano è: 
 
Fi = α mi  
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Fig. 6.4. – Profilo di carico proporzionale alle masse. 
Nel corso dell’incremento dei carichi, le masse mi si mantengono costanti, viene 
fatto variare il coefficiente di proporzionalità α, che partendo dal valore nullo, si 
incrementa fino al valore che porta la struttura al collasso [7].  
 
 
Per gli edifici in muratura esistenti, secondo la normativa italiana occorre effettuare il 
calcolo considerando i profili di carico proporzionali alle masse ed alle altezze. Per i profili 
di carico proporzionali alle altezze, il DM 14/01/2008 prevede che il metodo è applicabile 
solo se la massa partecipante è superiore al 60%; mentre la circolare 617/2009 (punto 
C8.7.1.4) non mette alcun limite inferiore per la percentuale della suddetta massa, quindi il 
metodo risulta applicabile indipendentemente dalla massa partecipante al modo principale 
della struttura in una data direzione. Anche i profili di carico proporzionali alla prima forma 
modale, per le strutture in muratura, possono essere applicati se la massa partecipante al 
modo principale di vibrare, nella direzione considerata, è superiore al 60%.  
Se la normativa non avesse previsto questa riduzione di massa partecipante per le 
strutture in muratura, la maggior parte dei fabbricati sarebbe rimasta esclusa dalla 
possibilità di verifica tramite il sistema pushover, perché essendo sistemi rigidi, impegnano 
nei loro modi di vibrare percentuali non elevatissime della propria massa.  
 
La forma di tutti i profili dei carichi laterali riportata nei codici di progettazione è fissata, e 
non varia durante l’analisi. Determinare a priori una forma di carico e mantenerla costante, 
significa supporre che anche la distribuzione delle forze d’inerzia permanga 
ragionevolmente costante durante l’evento sismico, e che le deformazioni massime 
causate dal profilo di carico invariante siano confrontabili con quelle attese in conseguenza 
del terremoto di progetto (ipotesi ragionevole se la risposta della struttura non è 
influenzata dai modi superiori al primo e se presenta una propagazione diffusa del danno).  
Questa caratteristica rappresenta una delle maggiori limitazioni per le procedure statiche 
non-lineari, a causa del fatto che la reale distribuzione delle forze inerziali sull’edificio 
cambia continuamente nel corso di un evento sismico, sia perché varia continuamente il 
contributo dei vari modi di vibrare, sia per il degrado strutturale. Nessun profilo di carico 
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fisso, quindi, è in grado di tenere conto delle continue evoluzioni dello schema statico della 
struttura per effetto delle plasticizzazioni (cambiamenti del comportamento strutturale 
indotti dalle riduzioni di rigidezza dei vari elementi e conseguente incremento del valore 
dei periodi relativi ai diversi modi di vibrare).  
Nella pushover di tipo Adattivo il vettore dei carichi viene aggiornato durante lo 
svolgimento della stessa, in modo da riflettere i cambiamenti nella rigidezza complessiva 
dell’edificio. Il profilo di carico è proporzionale alla prima forma modale della struttura; la 
forma del primo modo non si mantiene costante fino alla fine dell’analisi, ma varia ogni 
qualvolta cambiano le condizioni di rigidezza della struttura. Quindi ad ogni plasticizzazione 
vengono ricalcolate le forme modali, e si continua l’incremento dei carichi con questi nuovi 
profili, fino a giungere al collasso della struttura. Al contrario delle distribuzioni invarianti 
(profili di carico proporzionali a masse, altezze e al modo di vibrare), quella di tipo adattivo 
segue le modifiche delle proprietà dinamiche dell’organismo strutturale. 
 
Le analisi pushover multimodali cercano di superare una delle maggiori limitazioni delle 
analisi convenzionali, ossia l’ipotesi che il comportamento dinamico della struttura sia 
governato dal primo modo di vibrare. Con le analisi di tipo multimodale sono infatti presi 
anche i modi superiori di vibrare ed i loro effetti sulla struttura. La risposta complessiva 
della struttura viene calcolata combinando le risposte relative ai singoli modi di vibrare. Si 
tratta comunque di una distribuzione di tipo invariante, non capace di rilevare le variazioni 
delle proprietà modali.  
 
L’analisi pushover per strutture spaziali irregolari è ancora a livello sperimentale, specie 
per quanto riguarda le strutture con forti irregolarità, nelle quali il comportamento 
dinamico è estremamente differenziato rispetto alle strutture regolari: i modi torsionali 
possono predominare su quelli traslazionali (centro di massa non coincidente con il centro 
di rigidezza e quindi nascono gravi problematiche legate alla rigidezza torsionale della 
struttura). Utilizzando una distribuzione di forze triangolari o uniforme si applicano solo 
forze orizzontali nei baricentri di piano. Invece con una distribuzione di forze proporzionale 
al modo dominante di vibrare nella direzione considerata, si tiene in conto anche 
dell’effetto delle forze d’inerzia di tipo rotazionale, infatti, in tal caso, si applicano non solo 
forze orizzontali, ma anche coppie a livello di ogni piano. Risulta evidente che con una 
distribuzione proporzionale al modo dominante, si ottengono delle rotazioni di piano 
superiori rispetto al caso di distribuzioni uniformi o triangolari.  
 
In questo caso di studio, il profilo di carico più adatto all’analisi sismica, risulta essere 
quello proporzionale alla prima forma modale; ma poiché la massa partecipante al modo 
principale in direzione Y non è superiore o uguale al 60% (è infatti uguale al 45%), non è 
stato possibile utilizzarlo.  
 
D’altro canto la componente traslazionale dei modi di vibrare roto-traslazionali associati 
alle strutture irregolari, ha una forma molto simile a quella triangolare, sempre se la 
struttura non è eccessivamente alta, molto deformabile o irregolare in altezza. Ciò 
comporta alcune favorevoli conseguenze: l’analisi pushover con distribuzione triangolare 
sottostima il comportamento torsionale della struttura (cioè le massime rotazioni di piano 
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che si verificano nell’istante a rottura delle analisi dinamiche), però riesce a cogliere i 
massimi spostamenti e quindi le risposte traslazionali delle strutture.  
 
Il punto di controllo rappresenta il punto la cui deformazione viene messa in relazione con 
il tagliante orizzontale applicato al fabbricato durante lo sviluppo di un’analisi pushover; la 
scelta di questo può influenzare notevolmente i risultati, perché punti diversi 
dell’impalcato possono subire spostamenti diversi a causa dell’eccentricità strutturale. Nel 
caso in cui il baricentro delle masse coincide con quello delle rigidezze, lo spostamento di 
tutti i punti dell’impalcato coincidono, per cui la scelta del punto di controllo è ininfluente.  
In ogni caso la normativa consiglia di assumere come punto di controllo per la curva di 
capacità il baricentro delle masse dell’ultimo impalcato (il più alto) rigido della struttura.  
Tale scelta è indotta dal fatto che la deformazione di questo punto deve essere la più 
rappresentativa del comportamento globale del fabbricato, quindi la sommità dello stesso 
sicuramente è l’opzione più appropriata [4].  
 
 
6.1.1 Curva di capacità 
  
La curva di capacità è un diagramma che fornisce il valore della capacità strutturale, in 
termini di spostamento orizzontale massimo raggiungibile dal suo punto di controllo e di 
forzante orizzontale sopportabile. In questo digramma sulle ascisse viene riportato lo 
spostamento del punto di controllo (dc), mentre sulle ordinate, viene riportata la forza 
orizzontale alla base (Vb) (fig 6.5). Il legame fra carichi e spostamento non è lineare, perché 
mano a mano che i carichi orizzontali vengono incrementati, gli elementi che compongono 
la struttura tendono a plasticizzarsi riducendo la propria rigidezza. L’incremento dei carichi 
avviene fino a quando la struttura raggiunge la crisi, che può verificarsi per: 
- il collasso di qualche elemento; 
- formazione di un meccanismo di piano (la struttura diventa labile). 
 
Lo sviluppo della curva inizia sempre con un tratto lineare, che parte dall’origine, e 
rappresenta il comportamento elastico delle strutture in risposta a bassi valori della 
tagliante. Continuando ad incrementare i carichi orizzontali, si arriverà al punto in cui uno 
o più elementi si plasticizzano, la risposta progredisce in campo non lineare. Riducendosi il 
grado di vincolo, si riduce anche la rigidezza complessiva della struttura; ogni cerniera 
plastica che si forma sul fabbricato, aumenta la deformabilità (a parità di incremento di 
forze la struttura è più deformabile), ed i successivi rami della curva hanno pendenze 
minori, a causa appunto della minore rigidezza.  
Più cerniere si formano e più la curva si sviluppa verso destra, con un andamento che si 
avvicina sempre di più all’orizzontale. Si comprende che in realtà non si parla di una curva 
vera e propria, bensì di una poligonale, dato che ogni tratto che la compone è comunque 
rettilineo. La curva si arresta quando la struttura raggiunge la crisi (fig. 6.5).  
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Fig. 6.5 – Definizione della curva di capacità. 
Se la curva di capacità presenta un elevato sviluppo pseudo-orizzontale, la struttura 
presenta una elevata duttilità strutturale; il fabbricato, prima di giungere al collasso, 
produce un elevato numero di cerniere plastiche, che ne accrescono la deformabilità e ne 
favoriscono la dissipazione di energia (fig. 6.6). 
 
 
Fig. 6.6 – Curva di capacità di una struttura a comportamento duttile. 
Quando la curva si interrompe nelle prime fasi di carico, cioè quando il fabbricato si trova 
ancora in campo elastico (formazione di poche cerniere plastiche), la capacità deformativa 
dell’opera è limitatissima, e la propensione della struttura alla dissipazione di energia è 
scarsa. Il comportamento globale in questo caso è di tipo fragile (fig. 6.7). 
 
 
Fig. 6.7 – Curva di capacità di una struttura a comportamento fragile. 
La capacità dell’edificio, comunque, deve essere sempre messa in relazione con la 
domanda sismica per riuscire a valutarne l’efficacia. Quindi potrebbe essere soddisfatta la 
verifica di un fabbricato il cui comportamento è descritto da una curva di capacità molto 
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ripida e poco sviluppata orizzontalmente, nel caso in cui esso sia ubicato in un sito a basso 
rischio sismico; come potrebbe non essere soddisfatta quella di una struttura la cui curva 
rappresentativa indichi un’alta capacità di plasticizzazione, qualora la domanda sismica 
locale richiedesse di raggiungere valori ancora maggiori.  
 
6.1.2 Curva di capacità delle strutture in muratura 
Le curve di capacità dei fabbricati in muratura, non si arrestano al primo collasso, la 
normativa autorizza ad andare oltre, prevedendo quindi un’analisi multicollasso, durante la 
quale è possibile considerare sismicamente valido il comportamento strutturale anche 
dopo che alcuni dei suoi elementi abbiano raggiunto il limite ultimo di deformazione. La 
muratura è un materiale non omogeneo, ottenuto dall’aggregazione di entità distinte 
(malta legante e blocchi lapidei o artificiali). Dallo studio sul campo del reale 
comportamento tenuto da edifici che hanno subito eventi sismici di una certa entità, è 
risultato che gli stessi mantengono una residua capacità di resistenza, anche nel momento 
successivo al raggiungimento della deformazione ultima da parte di alcuni elementi 
strutturali che la compongono. Quindi anche se uno o più elementi sono pervenuti al 
collasso (raggiungimento del massimo valore di deformazione ammesso dal materiale, per 
poterlo considerare ancora sismicamente utile), possiedono ancora una piccola capacità 
resistente nei confronti dell’azione sismica che può essere sfruttata. La muratura possiede 
la caratteristica di consentire la ridistribuzione delle tensioni.   
Operativamente questo significa che raggiunto il primo collasso, è necessario ripartire 
dall’inizio, eliminando dal modello strutturale l’elemento che è andato in crisi, e studiando 
il comportamento di questa nuova struttura, più debole della precedente. L’eliminazione 
degli elementi collassati viene considerata soltanto dal punto di vista sismico; questi 
verranno considerati utili ai fini della resistenza ai carichi verticali. La nuova struttura 
produce una curva di capacità più bassa della precedente (presenza di un numero minore 
di elementi a sopportare il carico sismico), che però viene considerata e graficamente 
rappresentata soltanto dopo il raggiungimento del precedente collasso.  L’esito finale del 
procedimento è una curva “gradonata” (fig. 6.8). Ogni salto della curva rappresenta il 
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Fig. 6.8 – Curva di capacità “gradonata” per edifici in muratura. 
Il termine della curva di capacità per le strutture in muratura può essere dovuto alle 
seguenti cause: 
-raggiungimento del softening (riduzione di resistenza globale, che si traduce 
nell’abbassamento della curva di capacità, dovuta a successivi collassi strutturali) pari al 
20% della resistenza massima (limite imposto dalla norma); 
-la struttura o una parte di questa è diventata labile, a causa della formazione di diverse 
cerniere plastiche in una porzione concentrata del fabbricato. 
Riassumendo, la capacità di spostamento umax delle strutture, si ottiene dalla curva di 
capacità. Per le strutture in muratura, secondo la normativa, per lo stato limite di 
salvaguardia della vita (SLV), si assume come umax il massimo spostamento della curva (fig 
6.9 a); se la curva presenta dei rami decrescenti, viene assunto come umax lo spostamento 
che riduce al massimo del 20% la forza massima (Fu) della curva di capacità (fig. 6.9 b).  
  
Fig. 6.9 – Capacità di spostamento del sistema. 
6.1.3 Metodo di Verifica  
 
La verifica di sicurezza avviene in termini globali e non puntuali, diversamente da quanto 
accade per le analisi lineari. Tale differenza risiede nel diverso approccio intrinseco nella 
modalità stessa di analisi. Mediante l’analisi non lineare si tiene in conto, come già 
evidenziato, della ridistribuzione delle azioni sugli elementi quando uno o più di essi superi 
il limite elastico o pervenga al collasso: in tal senso sarebbe privo di significato effettuare 
una verifica in termini di resistenza al pari dell’analisi statica lineare [8].  
La verifica avviene confrontando la Capacità della struttura (sappiamo infatti quanto 
l’edificio può sopportare in termini di spinta orizzontale, e quanto può deformarsi prima di 
collassare) con la Domanda, cioè con i livelli di deformazione o spostamento richiesti dal 
sisma che lo colpirà.  
Le ipotesi di base del metodo di verifica sono: 
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- il comportamento del sistema reale MDOF è governato principalmente da un unico modo 
di vibrare fondamentale; 
- la forma del modo principale di vibrare rimane invariata durante l’analisi. 
In realtà queste affermazioni non sono esatte, ma numerosi studi hanno dimostrato che 
questa supposizione conduce comunque a stime abbastanza buone della risposta sismica 
massima di sistemi strutturali complessi, purché la loro risposta sia dominata dal primo 
modo.  
Il metodo, quindi, si basa sull’ipotesi che la risposta del sistema MDOF (modello strutturale 
complesso a n gradi di libertà - edificio reale), possa essere associata alla risposta di un 
sistema SDOF (sistema elementare equivalente ad un solo grado di libertà). Il 
comportamento del fabbricato viene associato a quello dell’oscillatore equivalente, cioè a 
quello di una struttura semplice, che può essere schematizzata come una massa 
concentrata m*, sorretta da un elemento privo di massa con rigidezza laterale k* (fig. 
6.10).   
 
 
Fig. 6.10  – Modello complesso e sistema elementare equivalente. 
 
Il procedimento di verifica può essere schematizzato nel seguente modo: 
a) Determinazione della capacità strutturale; 
b) Determinazione della domanda di prestazione. 
 
a) Determinazione della capacità Strutturale 
 
La determinazione della capacità di spostamento della struttura, deve essere 
eseguita ipotizzando un comportamento elastico perfettamente plastico della 
struttura. Ciò si esegue, come appena visto, trasformando il sistema reale (MDOF) 
in un oscillatore elasto-plastico equivalente ad un solo grado di libertà (SDOF). 
 
1) Attraverso l’analisi pushover viene definita la curva di capacità (Vb – dc) del 
sistema a più gradi di libertà (edificio reale). 
 
2) Viene determinata la curva di capacità di un sistema SDOF equivalente al sistema 
reale, in questo modo il comportamento del fabbricato viene ricondotto a quello 
dell’oscillatore elementare equivalente (pendolo inverso). Per passare al sistema 
SDOF, occorre dividere la forza Vb e lo spostamento dc per il fattore di 
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partecipazione del modo principale Γ (fig. 6.11). Entrambe le curve dei sistemi 
















               
 
Φ → vettore del modo di vibrare fondamentale del sisma reale normalizzato 
ponendo dc=1; 
R → vettore di trascinamento corrispondente alla direzione del sisma considerata; 
M → matrice di massa del sistema reale. 
 
 
Fig. 6.11 – Curve di capacità relative al sistema a più gradi di libertà (MDOF) ed a quello equivalente 
ad un solo grado di libertà (SDOF). 
3) La curva di capacità del sistema SDOF viene approssimata con una bilatera, 
costituita dal primo tratto lineare e dal secondo costante (sistema SDOF elastico-
perfettamente plastico). Tale sistema è denominato “Sistema Bilineare Equivalente”, 
di massa m*, di rigidezza K* e di periodo T*.  
Nel caso delle strutture in muratura, il tratto lineare del sistema equivalente si 
ottiene dall’intersezione (punto A fig. 6.12) della curva di capacità del sistema SDOF 
con la retta orizzontale passante per la quota 0.7F*u, dove F*u rappresenta la forza 
massima del sistema equivalente ottenuta dalla curva di capacità [7].  
 
Fig. 6.12 – Sistema bilineare equivalente. 
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Una volta definito il tratto lineare del sistema, è possibile ricavarne la rigidezza 
attraverso la relazione: 




dove d*A è lo spostamento in corrispondenza della suddetta intersezione. La forza 
di plasticizzazione F*y si individua imponendo l’uguaglianza delle aree sottese dalla 
curva bilineare e dalla curva di capacità per lo spostamento massimo d*u 
(rispettando il principio di uguale energia), corrispondente allo spostamento ultimo 
o ad una riduzione di resistenza ≤ 0.20 Fu (nel caso delle strutture in muratura); 
quindi deve essere imposto (fig.6.12): 
 
Area 1 + Area 3 = Area 2  
 
La massa del sistema equivalente (m*) si ottiene dalla somma delle masse, per le 
corrispondenti componenti dell’autovettore del primo modo di vibrare della 
struttura: 
m* = ∑ mi Φi,1ni=1  
 
 
Il periodo del sistema equivalente, si ottiene dalla seguente relazione: 
 




Attraverso questo metodo, viene determinata la capacità di spostamento d*u, che 
deve essere successivamente confrontata con la domanda di spostamento d*max. La 
capacità di spostamento (du) del sistema reale a più gradi di libertà (MDOF), si 
ottiene moltiplicando la capacità di spostamento del sistema equivalente (d*u), per 
il coefficiente di partecipazione Γ: 
du = Γ d*u 
 
 
b) Determinazione della domanda di prestazione 
 
Per determinare la risposta del sistema bilineare equivalente, in termini di 
spostamento, viene utilizzato lo spettro di risposta elastico. Non è possibile però 
utilizzare direttamente l’ipotesi di elasticità lineare (alla base degli spettri elastici) in 
quanto, per effetto dell’entrata in campo non lineare, la struttura dissipa energia 
(durante gli spostamenti anelastici). La domanda di spostamento dovrà essere 
opportunamente ridotta (correzione dello spettro della domanda) per tener conto 
della duttilità globale della struttura reale. Tale correzione viene eseguita 
introducendo opportuno fattore di riduzione delle ordinate spettrali (q*), 
dipendente dalla duttilità globale del sistema.  
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Le strutture che hanno una resistenza alle azioni orizzontali inferiore alla forza 
sismica massima calcolata dagli spettri elastici, hanno a sua volta una risposta 
caratterizzata dal superamento della soglia limite elastica. Gli edifici, raggiunto lo 
spostamento limite di soglia elastica (dy), entrano in campo non lineare sfruttando 
la propria capacità di dissipare energia sotto forma di spostamenti anelastici 
irreversibili.  Lo spettro di risposta elastico, rappresenta la massima domanda in 
termini di massima accelerazione assoluta e massimo spostamento relativo 
corrispondente ad un sistema SDOF con legame infinitamente elastico lineare; 
introducendo l’ipotesi che la struttura abbia un legame bilineare elastico 
perfettamente plastico, è possibile definire la domanda di spostamento reale 
operando un confronto tra la risposta dei due sistemi semplici elastico e anelastico 
(fig 6.13). 
 
Fig. 6.13 – a) sistema con comportamento elastico lineare; b) sistema con comportamento plastico 
equivalente. 
 
Lo spettro di risposta elastico viene trasformato dalla relazione accelerazione-
periodo a quella accelerazione-spostamento. La relazione che lega lo spettro 
elastico in accelerazione-periodo con quello in formato accelerazione-spostamento 
è la seguente: 
SDe(T) = (T 2π)  )² Se (T) 
 
Dove Se ed SDe sono, rispettivamente, il valore dell’accelerazione spettrale ed il 
valore dello spostamento spettrale, corrispondenti al periodo T. 
Anche la bilatera del sistema equivalente, ottenuta a partire dalla curva di capacità, 
deve essere riscritta secondo la relazione accelerazione-spostamento dividendo le 
ordinate per la massa partecipante.  
La curva di capacità attraverso la bilineare equivalente, in accelerazione-
spostamento, e lo spettro di risposta, nel formato ADRS, vengono inseriti nello 
stesso grafico, al fine di determinare la domanda sismica del sistema equivalente 
SDOF. 
 
Per la determinazione della domanda è necessario prolungare il tratto elastico della 
curva bilineare fino ad incrociare lo spettro di risposta in corrispondenza del 
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periodo elastico T* proprio del sistema equivalente. Al punto di intersezione, così 
determinato, corrispondono lo spostamento massimo dmax, richiesto dal sisma di 
progetto, e l’accelerazione Sae, che sarebbe richiesta al sistema se questo avesse un 
comportamento indefinitamente elastico. 
 
Il tratto lineare del sistema equivalente è definito dalla seguente relazione: 
F* = k* d*      (1) 
Tenendo conto del legame tra forze ed accelerazioni e sostituendo nella equazione 
(1) la relazione T* = 2π m*
K*
, si ottiene: 
a* =	 F*
m*
 = (2π T)  )² d* 
 
 
Fig. 6.13/b – Sistema bilineare equivalente nel dominio ADRS. 
Il tratto lineare del sistema equivalente, ha coefficiente angolare pari a (2π T)  )², 
mentre l’ordinata del tratto costante è pari ad a* = F*/m*. Il legame tra spettro 
elastico in termini di accelerazione e di spostamenti è dato dalla seguente 
relazione: 
 
Se(T*) = (2π T*)  )²  SDe (T*) 
 
Si definisce fattore di struttura del sistema equivalente q*, il rapporto fra la forza di 
risposta elastica (resistenza raggiunta dal sistema indefinitivamente elastico) e la 
forza di snervamento del sistema equivalente (resistenza raggiunta dal sistema 







Tale valore esprime il fattore di riduzione dell’azione sismica per tener conto delle 
capacità anelastiche del sistema equivalente rispetto a quello elastico. 
La normativa italiana (NTC 14/01/2008) al punto 7.8.1.6, precisa che qualora il 
valore di q* sia superiore a 3, la verifica deve ritenersi non soddisfatta. Questo 
controllo ha lo scopo di porre un limite alla capacità duttile della struttura, per 
garantire un comportamento della stessa più aderente alla realtà (normalmente 
tende ad un comportamento fragile).  
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Lo spostamento richiesto del sistema equivalente (d*max) è funzione del periodo 
proprio T*. 
- Per sistemi con periodo proprio abbastanza grande (T*≥Tc), il massimo 
spostamento raggiunto dal sistema anelastico, è uguale a quello di un sistema 
elastico avente uguale periodo (fig. 6.14): 
d*max = de,max = SDe (T*) 
 
Fig. 6.14 – Sistema con periodo maggiore di Tc. 
Questo deriva dal principio di uguale spostamento, per oscillatori semplici flessibili 
con periodo proprio maggiore di quello di picco dello spettro di risposta elastico del 
terremoto considerato (Tc); l’individuazione della massima risposta attesa dalla 
struttura, coincide con l’ipotesi di uguaglianza di spostamento tra il sistema 
bilineare equivalente e un sistema con comportamento indefinitivamente elastico 
caratterizzato dallo stesso periodo. L’equivalenza fra i due sistemi semplici elastico 
e anelastico, si esegue sfruttando il principio di uguale spostamento (fig 6.14/b). 
 
Fig. 6.14/b  – Principio di uguale spostamento. 
In tal caso la duttilità (μ) del sistema anelastico reale risulta pari proprio al fattore di 
riduzione (q*), coincidente con il rapporto tra lo spostamento ultimo (d*max) e lo 
spostamento elastico (dy) dello stesso Oscillatore: μ=q* (duttilità richiesta o 
domanda di duttilità). 
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- Per sistemi con periodo proprio T* minore del periodo Tc (fig. 6.15), la risposta in 
spostamento del sistema anelastico è maggiore di quella di un sistema elastico di 







  ≥ SDe(T*) 
 
Fig. 6.15 – Sistema con periodo minore di Tc. 
Per sistemi con periodo proprio minore del picco dello spettro di risposta elastico 
(Tc) del terremoto considerato, lo spostamento massimo che si ottiene è maggiore 
di quello ottenuto nel caso di struttura indefinitivamente elastica (principio di 
uguale energia). Lo spostamento massimo, in questo caso si determina 
dall’uguaglianza dell’area sottesa dal sistema elastico con quella del sistema 
anelastico. In questo caso la duttilità richiesta dal sistema sarà maggiore, e di 
conseguenza anche lo spostamento richiesto sarà più elevato rispetto a quello di un 
corrispondente sistema elastico ideale (fig. 6.15/b). 
 
Fig. 6.15/b  – Principio di uguale energia. 
Per sistemi rigidi la duttilità del sistema anelastico (μ) si calcolerà come: 
μ = 1+(q*-1) Tc
T*
   (duttilità richiesta o domanda di duttilità). 
 
Lo spostamento richiesto (dmax) del sistema reale a più gradi di libertà (MDOF), si ottiene 
moltiplicando lo spostamento richiesto del sistema equivalente (d*max), per il coefficiente 
di partecipazione Γ: 
dmax = Γ d*max 
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La verifica si esegue confrontando la capacità di spostamento (du) con lo spostamento 
richiesto (dmax). La verifica sismica si considera soddisfatta quando la capacità di 
spostamento è maggiore o uguale della domanda di spostamento: 
 
du ≥ dmax 
 
 
Le NTC 2008 prevedono che la valutazione della sicurezza e la progettazione degli 
interventi sulle costruzioni esistenti in muratura, possono essere eseguiti rispetto alla sola 
condizione di salvaguardia della vita umana SLV (la verifica è considerata soddisfatta se lo è 
quella relativa allo stato limite di salvaguardia della vita).  
La verifica di una struttura esistente svolta tramite l’analisi pushover può considerarsi 
soddisfatta soltanto quando tutte le curve forniscono una capacità strutturale maggiore 
della domanda sismica, altrimenti il fabbricato si può considerare non sismicamente 
adeguato.  
 
In un’analisi lineare il raggiungimento della resistenza ultima a taglio o a pressoflessione in 
un maschio murario individua, in pratica, il livello di azione sismica assorbita dall’edificio. 
Nell’analisi statica non lineare il raggiungimento della resistenza ultima a taglio e a 
pressoflessione corrisponde semplicemente all’ingresso del maschio in campo plastico; 
raggiunto il valore ultimo di resistenza a pressoflessione o taglio la sollecitazione viene 
mantenuta costante all’aumentare della deformazione sino al valore limite del drift, il cui 
raggiungimento determina la perdita dello sforzo. Quindi i tradizionali metodi di analisi 
strutturale interpretano il sisma come un sistema di forze rispetto al quale l’opera deve 
fornire una adeguata resistenza; con l’analisi pushover invece viene valutato il ruolo 
fondamentale dello spostamento e della deformazione, che rappresentano i reali effetti 
del sisma su una struttura. L’analisi non lineare fornisce utili indicazioni in merito ad 
eventuali interventi futuri, in quanto mette in luce i meccanismi di attivazione che si 
attivano per primi. 
Quindi è possibile valutare le plasticizzazioni che la struttura subisce prima di pervenire al 
collasso, e capire quali sono gli elementi che entrando in crisi, provocano il collasso della 
struttura. 
   
Nei metodi lineari i momenti ed i tagli ultimi degli elementi vengono definiti sula base dei 
valori di calcolo della resistenza dei materiali ottenuti, nel caso di edifici esistenti, 
dividendo il valore medio per il coefficiente parziale γM e il fattore di confidenza FC. Nel 
caso di analisi non lineari, invece, il valore medio della resistenza è penalizzato solo dal 
fattore di confidenza FC. Tale scelta è dettata dal fatto che γM tiene conto della dispersione 
statistica delle resistenze e fornisce una cautela rispetto al raggiungimento della resistenza 
della singola sezione; esso è quindi essenziale nelle analisi lineari che controllano proprio 
tale resistenza. In un’analisi non lineare, nella quale il parametro fondamentale è la 
deformazione o lo spostamento di piano, la precoce plasticizzazione di una sezione, 
statisticamente bilanciata dal fatto che un’altra sezione avrà resistenza maggiore, non 
influisce invece sul risultato.  
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In definitiva l’analisi statica non lineare risulta essere notevolmente più favorevole della 
corrispondente analisi lineare, a parità di terremoto di input. Ciò risulta più vantaggioso 
per l’intervento di miglioramento sismico, per il quale è più importante prevedere un 
pacchetto di interventi minimo, che possa migliorare il comportamento globale di base, 
piuttosto che “infierire” sulla struttura per cercare di raggiungere il totale soddisfacimento 
delle verifiche di resistenza corrispondenti al terremoto previsto per la data zona sismica.  
 
6.2 PUSHOVER APPLICATA AL CASO STUDIO 
L’analisi pushover, come dichiara la norma vigente, rappresenta il sistema più appropriato 
per lo studio degli edifici in muratura, dato che il materiale con cui sono composte queste 
opere ha un comportamento non lineare per sua natura. Tale non linearità è connessa alla 
mancanza di resistenza a trazione; considerando un pannello murario soggetto ad uno 
sforzo normale costante e ad una forza orizzontale variabile, al crescere del taglio agente si 
riduce sempre di più la sezione reagente, in quanto le zone tese sono escluse dal 
meccanismo resistente.  
Per i sistemi a comportamento lineare la verifica di sicurezza è eseguita sulle forze (forza 
resistente maggiore o uguale della forza sollecitante). Per i sistemi a comportamento non 
lineare la verifica di sicurezza deve essere fatta sugli spostamenti perché non esiste 
proporzionalità diretta fra forze e spostamenti. 
L’analisi statica non lineare dell’edificio oggetto di studio, è stata eseguita con il 
programma di calcolo MIDAS GEN. I modelli utilizzati sono tridimensionali, a macro 
elementi, schematizzati come un telaio equivalente con il metodo Sam.  
Per eseguire l’analisi pushover sono stati impiegati due modelli: 
1) Il primo modello è un telaio equivalente semplificato, dove le fasce di piano sono 
state schematizzate come elementi unici in muratura, eliminando i cordoli in 
cemento armato. L’esistenza del cordolo è stata considerata nel calcolo di Hp (cioè 
la resistenza a trazione dell’elemento teso disposto orizzontalmente, fig. 6.16). 
 
 
Fig. 6.16 – Modello 1) pareti di sola muratura, senza la presenza di cordoli. 
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2) Nel secondo modello sono stati introdotti gli elementi cordolo, in fase elastica, con 
modulo elastico E=2.2*107 KN/m², corrispondente ad una sezione non fessurata 
(fig. 6.17). 
 
Fig. 6.17 – Modello 2) con la presenza di cordoli in c.a.  
Le curve del sistema reale sono state determinate secondo due diversi profili di carico, il 
primo appartenente alla distribuzione principale, proporzionale alle forze statiche, il 
secondo appartenente alla distribuzione secondaria, proporzionale ad una distribuzione 
uniforme di accelerazioni lungo l’altezza della costruzione; le curve sono state determinate 
in entrambe le direzioni principali, con il verso delle forze positivo e negativo, ottenendo 
otto combinazioni diverse: 
- Distribuzione proporzionale alle forze statiche, direzione X, verso positivo; 
- Distribuzione proporzionale alle forze statiche, direzione X, verso negativo; 
- Distribuzione proporzionale alle forze statiche, direzione Y, verso positivo; 
- Distribuzione proporzionale alle forze statiche, direzione Y, verso negativo; 
- Distribuzione uniforme di accelerazioni, direzione X, verso positivo; 
- Distribuzione uniforme di accelerazioni, direzione X, verso negativo; 
- Distribuzione uniforme di accelerazioni, direzione Y, verso positivo; 
- Distribuzione uniforme di accelerazioni, direzione Y, verso negativo. 
 
Nell’analisi pushover la capacità di spostamento globale della struttura dipende dalla 
capacità del singolo maschio murario. La capacità di spostamento viene confrontata con la 
domanda calcolata secondo le modalità riportate in normativa (D.M. Infrastrutture del 14 
gennaio del 2008). 
La normativa italiana stabilisce lo spostamento ultimo degli elementi (quindi la capacità di 
spostamento massima) in funzione della propria altezza, del meccanismo di rottura e in 
maniera differente a seconda di murature nuove o esistenti: 
· Muratura esistente: 
- Rottura per pressoflessione: 0,6% dell’altezza del maschio murario; 
- Rottura per taglio: 0,4% dell’altezza del maschio murario. 
· Muratura nuova: 
- Rottura per pressoflessione: 0,8% dell’altezza del pannello; 
- Rottura per taglio: 0,4% dell’altezza del pannello. 
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Queste rappresentano le deformazioni massime accettabili per il pannello; se tali valori di 
spostamento ultimo (δu) vengono superati, il pannello non è più considerato in grado di 
sopportare azioni orizzontali. Il superamento di questi limiti, comporta la pressoché totale 
perdita di resistenza flessionale e tagliante del pannello, pur conservando una ridotta 
rigidezza assiale (il pannello diviene una biella). Il contributo all’equilibrio globale del 
pannello, risulta così legato esclusivamente alla sua capacità residua di sopportare carichi 
verticali. 
Mentre i limiti elastici, in termini di resistenza, relativi ai meccanismi di rottura considerati 
(pressoflessione, taglio per fessurazione diagonale per edifici esistenti) coincidono con il 
valore ultimo. L’elemento trave (maschio o fascia) si fonda così su una correzione di tipo 
non lineare a partire dalla previsione elastica, operata confrontando le sollecitazioni con i 
limiti di resistenza, e nel caso tale limite venga superato, viene effettuata una opportuna 
ridistribuzione delle caratteristiche di sollecitazione, in modo da garantire l’equilibrio 
dell’elemento stesso.   
 
L’analisi incrementale è stata svolta in controllo di spostamento; in questo modo lo stato di 
spostamento e le reazioni vincolari sono stati determinati assegnando un valore arbitrario 
ad un certo numero di gradi di libertà. Imponendo un campo di spostamento, è possibile 
apprezzare il decadimento della struttura oltre la sua resistenza massima: raggiunta questa 
condizione limite, il materiale non potrà sopportare incrementi di carico, ma potrà 
sopportare ulteriori incrementi di deformazione a patto di ridurre le forze applicate, fino al 
raggiungimento della deformazione ultima.  
 
Per eseguire correttamente l’analisi non lineare sul programma di calcolo, devono essere 
impostati quattro punti fondamentali:  
- Pushover global control, permette di definire correttamente i casi di carico iniziali 
relativi allo stato di fatto, associando il fattore di scala pari a 1 per i carichi 
permanenti e 0.6 per gli accidentali da affollamento. Sempre in questa fase sono 
stati definiti: il criterio di convergenza di tipo Force Norm, utilizzato per cercare la 
convergenza su sistemi rigidi, dove la forza è dominante rispetto allo spostamento 
(strutture in muratura, strutture in cls a setti); il numero di substeps che il 
programma può utilizzare per cercare la soluzione all’interno di ogni singolo step 
(sono stati impostati 20 substep); ed infine il numero di maximum interation, cioè il 
numero di tentativi che l’algoritmo compie per arrivare a convergenza, hanno lo 
scopo di ricercare le condizioni di equilibrio della struttura per il singolo step (è 
stato impostato un numero di 10 interazioni).  
- Pushover load cases, in questo passo vengono impostati i parametri relativi al 
sistema di forze prese in considerazione per l’analisi. Come appena visto è stata 
impostata una distribuzione di forze derivata da una distribuzione uniforme di 
accelerazioni lungo l’altezza della costruzione (“uniform acceleration”) e una 
distribuzione di forze proporzionale alle forze statiche (“load case”).  E’ stato 
definito un numero di step (il numero di parti in cui suddividere il carico di spinta) 
pari a 100.  
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In questa fase è stato definito anche il “master node”, che corrisponde al punto di 
controllo scelto per la misura dello spostamento orizzontale massimo della 
struttura. I nodi scelti come punto di controllo sono: 
- per il modello 1) il 556 (fig. 6.18), 
- per il modello 2) il 729 (fig. 6.19), 
 che si trovano in corrispondenza del baricentro dell’ultimo impalcato.  
 
            
 
      Fig. 6.18- Punto di controllo del modello 1).     
            
      Fig. 6.19- Punto di controllo del modello 2).     
Successivamente è stato impostato lo spostamento massimo del punto di controllo; 
non esiste una regola precisa per la sua determinazione, la normativa impone uno 
spostamento massimo orizzontale di 0.6% per la rottura a pressoflessione (più 
permissiva in termini di spostamento rispetto alla rottura a taglio), lo spostamento 
orizzontale massimo quindi è stato calcolato nel seguente modo: 
Hpiano x 0.006 x npiani → 4.5 cm  
Al modello 1) invece è stato assegnato uno spostamento massimo di 5.5 cm, allo 
scopo di far definire correttamente al programma la curva di capacità.  
 
- Define/Assigne Pushover Hinge Properties; in questa fase sono state definite e 
assegnate le cerniere plastiche.  
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Nel caso di analisi lineari, lo studio è limitato al solo campo elastico; nelle analisi 
non lineari, invece, si tiene conto del possibile sconfinamento in campo plastico, e 
quindi si prevede la presenza di elementi in grado di plasticizzarsi e di dissipare 
energia.  Il modello utilizzato per questo tipo di analisi è a plasticità concentrata, 
nel quale tutti gli elementi che costituiscono la struttura rimangono in campo 
elastico, e si ammette che la plasticizzazione avvenga solo in alcune zone critiche; 
in tali zone vengono inseriti elementi cerniera con comportamento anelastico, le 
“cerniere plastiche” appunto (fig. 6.20). Tali cerniere vengono assunte come 
puntuali, associando ad esse leggi costitutive non lineari del tipo forza-spostamento 
in accordo con le disposizioni normative. La non linearità della struttura rimane 
quindi concentrata in pochi elementi. Con questa schematizzazione vengono 
descritti fenomeni differenti, come il comportamento flessionale e la deformabilità 
a taglio. La valutazione della capacità rotazionale ultima delle cerniere determina la 
capacità di spostamento ultimo dell’intera struttura.  
 
 
Fig. 6.20 – Localizzazione delle cerniere plastiche su un’asta. 
Le cerniere plastiche descrivono la deformazione dell’elemento al crescere delle 
azioni fino a rottura, considerando il comportamento non lineare dei materiali; per 
questo esse sono state definite attraverso il legame costitutivo del materiale di 
quelle parti di struttura che a causa di uno sforzo eccessivo, entrano in campo 
plastico. Le relazioni di legame che consentono di modellare le cerniere (sia per 
maschi che per fasce) vengono fornite implicitamente dalla norma, la quale 
ammette un comportamento bilineare elastico perfettamente plastico del pannello 
murario. Le resistenze equivalenti al limite ultimo sono riferite allo spostamento 
assunto pari a 0.4% e 0.6% dell’altezza del pannello rispettivamente per 
meccanismo di taglio e di pressoflessione, mentre le resistenze equivalenti al limite 
elastico sono definite coerentemente con quanto prescritto nell’ambito delle 
verifiche di sicurezza per la risposta flessionale e a taglio. Si suppone quindi che 
l’elemento abbia comportamento lineare elastico finché non viene verificato uno dei 
possibili criteri di rottura. 
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Fig. 6.20/b: Legame costitutivo taglio-spostamento (V-δ) bilineare elastico perfettamente plastico del 
maschio murario. 
Nel punto A (fig. 6.20/b) viene raggiunta la resistenza a taglio dell’elemento (Vu), in 
tale istante avviene lo spostamento limite elastico (δ0), calcolato in relazione alla 
rigidezza (k) dell’elemento: δ0=Vu/k. Ulteriori incrementi di carico implicano la 
plasticizzazione dell’elemento con formazione delle cerniere plastiche (a taglio o 
flessione in relazione al meccanismo verificatosi). Da questo punto in poi lo schema 
statico cambia, e si ha una ridistribuzione delle rigidezze e delle sollecitazioni. A 
partire dalla condizione di snervamento (A), l’elemento può subire solo ulteriori 
deformazioni plastiche a sollecitazione costante, fino al raggiungimento dello 
spostamento ultimo (δu) corrispondente alla condizione di collasso del pannello.  
 
Nella modellazione della struttura in esame, sono state assegnate, per ogni 
elemento beam maschio e fascia, cerniere rotazionali alle estremità per quanto 
riguarda la sollecitazione a momento, e una a taglio in mezzeria; questo perché ci si 
riferisce ad una distribuzione degli sforzi tipicamente sismica (fig. 6.21).  
 
 
Fig. 6.21 – Zona di collocazione delle cerniere plastiche. 
Le caratteristiche di deformazione delle cerniere sono quelle definite dalle norme 
americane FEMA, tale tipologia è l’unica prevista dal programma di calcolo 
utilizzato per l’analisi nel caso di strutture in muratura.  
Di seguito viene riportato il comportamento schematico della cerniera, il grafico 
rappresenta il fenomeno fisico che si sviluppa all’interno del singolo elemento, 
durante l’incremento di una sollecitazione qualsiasi (fig. 6.22).  Il primo tratto è di 
tipo elastico, il secondo ha un comportamento di tipo incrudente, con un tratto a 
comportamento perfettamente plastico. Il tratto plastico si interrompe al 
raggiungimento del limite di deformazione inteso come spostamento massimo 
ammesso. Lo spostamento massimo, come visto, viene imposto dalla normativa 
(D.M. Infrastrutture del 14 gennaio del 2008) ed è pari a 0.4% per rottura a taglio, e 
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0.6% nel caso di rottura a pressoflessione; per le fasce viene mantenuto lo stesso 
spostamento.  
 
Fig. 6.22 – Grafico del comportamento schematico della cerniera. 
I punti evidenziati nel grafico rappresentano: 
- Tratto A-B: descrive la fase elastica, caratterizzata dall’inclinazione K0; 
- Punto B: rappresenta il punto di snervamento, definisce il passaggio fra la fase 
elastica e quella plastica. Nel caso di sollecitazione da momento flettente, il punto 
B coincide con Mu, nel caso di sollecitazione a taglio il punto B coincide con Vt; 
- Tratto B-C: rappresenta la deformazione plastica, nel caso di murature il tratto è 
molto corto e perfettamente orizzontale; 
- Punto C: individua lo sviluppo della plasticità della muratura (0.4% nel caso di 
rottura a taglio e 0.6% nel caso di rottura a momento); 
- Tratto C-D: raffigura la rottura improvvisa dell’elemento e quindi l’abbattimento 
improvviso di resistenza e rigidezza; 
- Tratto D-E: resistenza residua priva di significato fisico, ma necessaria per 
individuare una soluzione numerica. 
Il tratto D-E è necessario ai soli fini computazionali, per valutare la ridistribuzione delle 
sollecitazioni, consentita dalla norma, che determina il ramo decrescente della curva di 
capacità.  
              
Fig. 6.23 – Impostazione della cerniera a momento. 
Capitolo VI 
  110 
 
Fig. 6.24 – Impostazione della cerniera a taglio. 
                
                  
             Fig. 6.25 – Assegnazione delle cerniere plastiche ai modelli 1)e 2). 
Una volta stabilito il legame costitutivo per le cerniere plastiche, sono state inserite 
le resistenze di progetto, attraverso le quali viene calcolata la formazione e 
l’evoluzione delle cerniere plastiche. Al punto C8.7.1.5 della Circolare esplicativa del 
2 febbraio del 2009 viene evidenziato che: “nel caso di analisi non lineare, i valori di 
calcolo delle resistenze da utilizzare sono ottenuti dividendo i valori medi per i 
rispettivi fattori di confidenza”.  
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Per i maschi murari sono possibili due meccanismi di rottura: per flessione e per 
taglio. La resistenza ultima del maschio è funzione dei suddetti meccanismi di 
rottura, e dipende dalle caratteristiche geometriche e meccaniche dell’elemento, 
dall’entità del carico e dalla tipologia di edificio a cui appartiene. Le formulazioni 
utilizzate per il calcolo delle caratteristiche resistenti del maschio murario sono le 
seguenti: 




 1 - σ
k fd   
(relazione fornita dalla normativa, punto 7.8.2.2.1 del DM 14/01/2008). 
 
- Resistenza per meccanismo di rottura a taglio, criterio di Turnesek e Cacovic 
(resistenza a taglio per fessurazione diagonale, utilizzata per determinare la 
resistenza di strutture esistenti) 
VR = L t 
1.5 τ0d 
β
 1+  σ
1.5 τ0d
 
(espressione 8.7.1.1 del punto C8.7.1.5 della Circolare 617/2009 ). 
 
 
Viene di seguito riportata la tabella con le caratteristiche meccaniche assegnate ai 
maschi murari: 
  
LC1: CONOSCENZA LIMITATA FC = 1.35 
MURATURA IN PIETRA 
fm  (KN/m²) fd  (KN/m²) τ0(KN/m²) τ0d(KN/m²) k 
3380 2504 72.8 54 0.85 
MURATURA IN PIETRAME DISORDINATA 
fm  (KN/m²) fd  (KN/m²) τ0(KN/m²) τ0d(KN/m²) k 
1500 1111 30 22 0.85 
 
 
Il contributo delle fasce di piano nella resistenza sismica di una parete, può essere 
preso in considerazione solo se all’interno della fascia stessa è presente un 
elemento in grado di resistere a trazione (cordolo nella struttura analizzata). Per il 
calcolo della resistenza vengono utilizzate le seguenti relazioni: 
- Resistenza per meccanismo di rottura a pressoflessione (relazione fornita 




 1 - Hp
0.85 fhd h t
 
fhd: è la resistenza di calcolo a compressione della muratura in direzione 
parallela ai letti di malta, per le murature costituite da pietrame, dove il 
concetto di malta viene meno, è possibile assumere fhd = fd (i ricorsi di malta 
costituiscono un punto di debolezza per la compressione della fascia). 
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Hp: è il minimo tra la resistenza a trazione dell’elemento teso disposto 
orizzontalmente ed il valore medio 0.4 fhd h t.  
La resistenza a trazione del cordolo è stata calcolata considerando la 
presenza di 4 barre diametro Φ16 di acciaio Aq60 (fy=432.6 N/mm²). 
 
Hp= min (Hp cordolo; 0.4 fhd h t) 
Hp cordolo = 256.36 KN 
 
- Resistenza per meccanismo di rottura a taglio (relazione fornita dalla 
normativa, punto 7.8.2.2.4 del DM 14/01/2008) 
 
VR = h t fvd0 
fvd0 : resistenza di calcolo a taglio in assenza di compressione. 
 
Viene di seguito riportata la tabella con le caratteristiche meccaniche assegnate alle 
fasce di piano: 
LC1: CONOSCENZA LIMITATA FC = 1.35 
MURATURA IN PIETRA 
fhm  (KN/m²) fhd  (KN/m²) fvk0(KN/m²) fvd0(KN/m²) Hp (KN) 
3380 2504 72.8 54 256.36 
 
 
Come precedentemente evidenziato, i meccanismi di danno osservati negli edifici si 
suddividono in due categorie, a seconda del tipo di risposta delle pareti e del loro mutuo 
grado di connessione: i cosiddetti meccanismi di primo modo, in cui sono coinvolte pareti 
o porzioni di esse sollecitate ortogonalmente al proprio piano, e di secondo modo, in cui la 
parete risponde all’azione sismica nel proprio piano. La modellazione 3D trascura il 
contributo resistente delle pareti in direzione ortogonale al proprio piano, data la notevole 
flessibilità. Si ipotizza a priori che l’attivazione dei meccanismi locali (1°modo) non possa 
avvenire prima dell’instaurarsi di una risposta globale legata al comportamento delle pareti 
nel proprio piano. I meccanismi di collasso fuori piano non vengono modellati; ciò non 
rappresenta un limite, in quanto si tratta di fenomeni legati alla risposta locale delle 
singole pareti (con piccoli accorgimenti è possibile limitarne l’insorgenza). 
Per una corretta modellazione tridimensionale, quindi, nei setti murari modellati a beam 
deve essere svincolata la rotazione fuori dal piano (Mz, fig. 6.26), questo perché la parete 
deve comportarsi come una biella fuori dal piano. Con l’analisi pushover viene studiata la 
risposta globale degli edifici in muratura, per questo viene trascurata la rigidezza fuori 
piano dei muri, andando ad inserire dei rilasci (moment release) ad entrambe le estremità 
dei maschi.  
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Fig. 6.26 – Inserimento rilasci nei setti murari. 
Lo spettro introdotto per l’analisi è quello elastico, con il quale viene determinata la 
domanda di spostamento allo Stato Limite di Salvaguardia della Vita, correlata ad un 
tempo di ritorno di 712 anni. 
 
6.3 RISULTATI ANALISI PUSHOVER 
Riassumendo quanto esposto precedentemente le curve sono state definite attraverso 100 
step di carico in “controllo di spostamento”; lo spostamento limite del punto di controllo è 
stato impostato con un valore di 5.5 cm sia per il sistema di forze secondario che per il 
sistema di forze principale nel modello 1), e con un valore di 4.5 cm nel modello 2). Il 
punto di controllo preso a riferimento è il nodo 556 per il modello 1), mentre per il 
modello 2) è il nodo 729; questi si trovano in corrispondenza del baricentro dell’ultimo 
impalcato. Sono state calcolate in tutto 8 Curve di Capacità per ogni modello: 4 in 
direzione X e 4 in direzione Y. I sistemi di forze applicati alla struttura per ottenere le curve 
sono due: 
- Sistema di forze Principale, corrispondente alla distribuzione di forze statiche; 
- Sistema di forze Secondario, corrispondente alla distribuzione uniforme di 
accelerazioni lungo l’altezza della costruzione. 
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In seguito vengono riportati, per ogni sistema di forze e direzione di spinta i seguenti dati, 
elaborati tramite grafici e tabelle: 
1) Diagramma della Curva di Capacità, nel quale sono messi in relazione lo 
spostamento del punto di controllo (ascisse) e la forza orizzontale applicata al 
fabbricato (ordinate); 
2) Verifica grafica allo SLV, per mezzo del diagramma accelerazione-spostamento, nel 
quale viene riportata la curva di capacità (bi-lineare equivalente in accelerazione-
spostamento) e lo spettro di risposta formato ADSR; 
3) Tabella con i parametri utilizzati nella verifica globale dell’edificio; 
4) Stato di deformazione degli elementi resistenti in corrispondenza dello step di 
carico nel quale si raggiunge la capacità di spostamento ultima della struttura d*u. 
La struttura oggetto di analisi, ha un periodo T* minore di Tc (fig. 6.27), quindi la risposta 
in spostamento del sistema anelastico è maggiore della risposta del sistema elastico (caso 
molto frequente negli edifici in muratura).  
 
 
Fig. 6.27 – Sistema con periodo minore di Tc. 
Legenda dei Simboli: 
det* → Valore del prolungamento sullo spettro elastico fornito da Midas Gen; 
d*max→ Spostamento richiesto dal sistema equivalente ricavato; 
d*u → Spostamento massimo disponibile del sistema equivalente; 
dmax→ Spostamento richiesto del sistema reale a più gradi di libertà (MDOF); 
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6.3.1 RISULTATI MODELLO 1) 
A) Distribuzione Secondaria, Direzione X, Verso positivo  
1) Curva di Capacità Taglio-Spostamento  
 
2) Curva di capacità e domanda di spostamento  
  
a)                                                                               b) 
 a) Curva di capacità e bilineare equivalente; b) Bilineare equivalente e spettro elastico in 
formato ADSR. 
3) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
2064.63 1.00 5556.98 0.0071 0.218 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
2.21 0.013 57 0.0316 0.0316 0.013  VERIFICATO 
 
4) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
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Percentuale cerniere formate – 
Step 57 
Stato Cerniere Plastiche 
21.10% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
16.20% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
37.30% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
Nelle piante del piano terra e del primo piano sotto riportate, vengono individuati i 
maschi murari giunti a deformazione ultima in corrispondenza dello step di carico 
nel quale viene raggiunta la capacità di spostamento massima d*u della struttura. 
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B) Distribuzione Secondaria, Direzione X, Verso negativo 
1) Curva di Capacità Taglio-Spostamento  
 
2) Curva di capacità e domanda di spostamento  
  
a)                                                                               b) 




  118 
3) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
2064.63 1.00 5588.17 0.0071 0.217 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
2.20 0.013 36 0.0202 0.0202 0.013  VERIFICATO 
               
4) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si 
raggiunge la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
                       
Percentuale cerniere formate – 
Step 37 
Stato Cerniere Plastiche 
20.30% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
20.30% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
40.60% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
Nelle piante del piano terra e del primo piano sotto riportate, vengono individuati i 
maschi murari giunti a deformazione ultima in corrispondenza dello step di carico 
nel quale viene raggiunta la capacità di spostamento massima d*u della struttura. 
                         
Capitolo VI 
  119 
        
 
C) Distribuzione Secondaria, Direzione Y, Verso positivo  
1) Curva di Capacità Taglio-Spostamento  
 
2) Curva di capacità e domanda di spostamento  
  
a)                                                                               b) 
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3) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
2064.63 1.00 3570.29 0.0165 0.331 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
3.00 0.024 34 0.0184 0.0184 0.024 NON VERIFICATO 
 
4) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
 
Percentuale cerniere formate – 
Step 34 
Stato Cerniere Plastiche 
14.20% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
17.70% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
31.90% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
Nelle piante del piano terra e del primo piano sotto riportate, vengono individuati i 
maschi murari giunti a deformazione ultima in corrispondenza dello step di carico 
nel quale viene raggiunta la capacità di spostamento massima d*u della struttura. 
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D) Distribuzione Secondaria, Direzione Y, Verso negativo 
1) Curva di Capacità Taglio-Spostamento  
 
 
2) Curva di capacità e domanda di spostamento  
  
a)                                                                               b) 
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3) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
2064.63 1.00 3835.53 0.0179 0.345 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
3.00 0.025 45 0.0245 0.0245 0.025 NON VERIFICATO 
 
4) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
                   
Percentuale cerniere formate – 
Step 45 
Stato Cerniere Plastiche 
18.30% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
6.20% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
24.50% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
Nelle piante del piano terra e del primo piano sotto riportate, vengono individuati i 
maschi murari giunti a deformazione ultima in corrispondenza dello step di carico 
nel quale viene raggiunta la capacità di spostamento massima d*u della struttura. 
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Negli ultimi due casi di distribuzione (distribuzione secondaria +y e –y), il fattore di 
struttura q*, che ricordiamo rappresenta il rapporto fra la forza di risposta elastica e la 
forza di snervamento del sistema equivalente, assume un valore maggiore di 3: 
c) Distribuzione secondaria +y → q*= 3.44 
d) Distribuzione secondaria –y → q*= 3.20 
La normativa pone un limite a tale fattore, sottolineando che esso deve essere minore o 
uguale a tre, in caso contrario la verifica deve considerarsi non soddisfatta, 
indipendentemente dal conseguimento di un rapporto capacità/domanda maggiore di uno. 
Le principali cause che portano ad ottenere un valore superiore sono: 
- ridotta rigidezza della struttura, 
- ridotta resistenza complessiva della muratura.  
Dalla relazione che definisce il fattore di struttura (q*= Se(T*)/(F*y/m*)) è facile intuire che 
esso diminuisce al diminuire di Se(T*), al diminuire di m*, e all’aumentare di f*y. Il periodo 
T* è compreso fra TC e TB per cui si mantiene costante; ridurre la massa partecipante m* 
non è fattibile, in quanto l’analisi funziona bene per valori alti della stessa. Quindi, per 
ridurre il fattore di struttura, occorre aumentare la resistenza della struttura.  
Successivamente verrà discusso come variano i risultati dell’analisi Pushover al variare del 
livello di conoscenza della struttura; infatti prevedendo un piano di indagini più 
approfondito, che consenta di aumentare livello di conoscenza e di conseguenza 
considerare un fattore di confidenza più contenuto (LC2, FC=1.20) o addirittura ininfluente 
(LC3, FC=1.00), i valori di riferimento dei parametri meccanici aumentano (resistenza e 
rigidezza). Le strade percorribili sono due: - investire su un piano di indagini per valutare la 
resistenza effettiva (aumento del livello di conoscenza); - intervenire sulla struttura per 
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E)  Distribuzione Principale, Direzione X, Verso positivo 
1) Curva di Capacità Taglio-Spostamento  
 
2) Curva di capacità e domanda di spostamento  
  
a)                                                                               b) 
a) Curva di capacità e bilineare equivalente; b) Bilineare equivalente e spettro elastico in 
formato ADSR. 
3) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
1291.73 1.00 4367.93 0.0061 0.202 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
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4) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
                     
Percentuale cerniere formate – 
Step 85 
Stato Cerniere Plastiche 
17.50% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
21.10% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
38.60% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
Nelle piante del piano terra e del primo piano sotto riportate, vengono individuati i 
maschi murari giunti a deformazione ultima in corrispondenza dello step di carico 
nel quale viene raggiunta la capacità di spostamento massima d*u della struttura. 
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F) Distribuzione Principale, Direzione X, Verso negativo 
1) Curva di Capacità Taglio-Spostamento  
 
2) Curva di capacità e domanda di spostamento  
  
a)                                                                               b) 
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3) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
1291.73 1.00 4194.36 0.0061 0.202 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
1.83 0.011 55 0.0301 0.0301 0.011  VERIFICATO 
 
4) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
        
Percentuale cerniere formate – 
Step 55 
Stato Cerniere Plastiche 
20.50% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
13.30% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
33.80% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
Nelle piante del piano terra e del primo piano sotto riportate, vengono individuati i 
maschi murari giunti a deformazione ultima in corrispondenza dello step di carico 
nel quale viene raggiunta la capacità di spostamento massima d*u della struttura.        
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G) Distribuzione Principale, Direzione Y, Verso positivo 
1) Curva di Capacità Taglio-Spostamento  
                          
2) Curva di capacità e domanda di spostamento  
 
a)                                                                               b) 
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3) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
1283.06 0.74 3828.72 0.0150 0.316 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
1.99 0.020 44 0.0328 0.0243 0.015 VERIFICATO 
 
4) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
                         
Percentuale cerniere formate – 
Step 44 
Stato Cerniere Plastiche 
19.30% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
4.00% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
23.30% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
Nelle piante del piano terra e del primo piano sotto riportate, vengono individuati i 
maschi murari giunti a deformazione ultima in corrispondenza dello step di carico 
nel quale viene raggiunta la capacità di spostamento massima d*u della struttura.                              
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H) Distribuzione Principale, Direzione Y, Verso negativo 
1) Curva di Capacità Taglio-Spostamento  
 
2) Curva di capacità e domanda di spostamento  
 
a)                                                                               b) 
a) Curva di capacità e bilineare equivalente; b) Bilineare equivalente e spettro elastico in 
formato ADSR. 
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3) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
1283.06 0.74 3946.89 0.0153 0.319 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
1.93 0.021 55 0.0357 0.0264 0.015  VERIFICATO 
 
4) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
                    
Percentuale cerniere formate – 
Step 55 
Stato Cerniere Plastiche 
20.30% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
5.90% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
26.20% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
Nelle piante del piano terra e del primo piano sotto riportate, vengono individuati i 
maschi murari giunti a deformazione ultima in corrispondenza dello step di carico 
nel quale viene raggiunta la capacità di spostamento massima d*u della struttura.    
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I) Tabella Riassuntiva Risultati Analisi Pushover 
            
Distribuzione 
Secondaria           
  m* Γ Fy* T* det* q* d*max d*u du dmax du ≥ dmax 
+X 2064.63 1.00 5556.98 0.218 0.0071 2.21 0.013 0.0316 0.0316 0.013 VERIFICATO  
-X 2064.63 1.00 5588.17 0.217 0.0071 2.20 0.013 0.0202 0.0202 0.013 VERIFICATO  
+Y 2064.63 1.00 3570.29 0.331 0.0165 3.00 0.024 0.0184 0.0184 0.024 NON VERIFICATO 
-Y 2064.63 1.00 3835.53 0.345 0.0179 3.00 0.025 0.0245 0.0245 0.025 NON VERIFICATO 
            
Distribuzione 
Principale         
  m* Γ Fy* T* det* q* d*max d*u du dmax du ≥ dmax 
+X 1291.73 1.00 4367.93 0.202 0.0061 1.76 0.011 0.0465 0.0465 0.011 VERIFICATO  
-X 1291.73 1.00 4194.36 0.202 0.0061 1.83 0.011 0.0301 0.0301 0.011 VERIFICATO  
+Y 1283.06 0.74 3828.72 0.316 0.0150 1.99 0.020 0.0328 0.0243 0.015 VERIFICATO  
-Y 1283.06 0.74 3946.89 0.319 0.0153 1.93 0.021 0.0357 0.0264 0.015 VERIFICATO  
 
La struttura non soddisfa la verifica globale allo Stato Limite di Salvaguardia della Vita; la 
struttura non risulta verificata nel caso di distribuzione uniforme, in direzione Y (sia 
positiva che negativa).  
Come è possibile osservare dalla tabella riassuntiva dei risultati, ai profili di carco 
proporzionali alle masse (distribuzione secondaria), corrisponde una resistenza maggiore 
(F*y) e uno spostamento minore; mentre per profili di carico proporzionali alle altezze 
(distribuzione principale), si ottengono resistenze minori e spostamenti maggiori.  
 
Ogni verifica di spostamento globale, è stata associata al controllo dello stato di 
deformazione degli elementi resistenti verticali, in corrispondenza della capacità ultima 
della struttura. Nelle piante sono stati individuati i maschi murari che hanno raggiunto e 
superato la propria capacità ultima di spostamento e il corrispondente modo di collasso 
(taglio e/o pressoflessione). È necessario valutare quali sono le pareti della struttura 
maggiormente plasticizzate e nelle quali si verifica il collasso che dà origine al decadimento 
della resistenza. Infatti è dalla capacità ultima (resistenza e rigidezza) di tali pareti che 
dipende la capacità di spostamento dell’intera struttura ed è su di esse che si deve 
intervenire per ridurre la vulnerabilità globale. 
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Tale analisi risulta utile per un intervento di miglioramento adeguato e localizzato in quegli 
elementi che andando in crisi causano una riduzione significativa della capacità portante 
dell’intera struttura.  
 
Per quanto riguarda il comportamento delle fasce, è possibile osservare che la rottura 
avviene prevalentemente per taglio. Soltanto negli elementi più snelli (fasce M1A3-M1A4 / 
M1A4-M1A5 / M1A5-M1A6 / M1A6-M1A7, sia del primo che del secondo piano) viene 
raggiunto il momento ultimo alle estremità, con la conseguente formazione di cerniere 
flessionali, che però si sviluppano sempre conseguentemente alla formazione delle 
cerniere a taglio in mezzeria. A seguito della plasticizzazione delle fasce, la rigidezza dei 
maschi murari si riduce notevolmente e viene raggiunta la fase di snervamento.  
 I maschi murari che arrivano a deformazione ultima sono soprattutto quelli caratterizzati 
da una lunghezza della base ridotta rispetto allo spessore del muro stesso. Le 
plasticizzazioni avvengono in modo diffuso sugli elementi sia del piano terra che del primo 
piano, per questo la struttura manifesta un buon comportamento d’insieme, che consente 
di impegnare globalmente la propria resistenza.  
 
Dalle curve bilineari è possibile rilevare che la rigidezza della struttura in direzione X è 
maggiore della rigidezza in direzione Y. Le curve bilineari in direzione X hanno infatti una 
inclinazione del tratto costante maggiore rispetto alla direzione Y (fig. 6.28).  Inoltre, come 
sarebbe logico aspettarsi, il periodo proprio del sistema equivalente (T*) in tutti i casi di 
carico nella direzione X è minore rispetto a quello calcolato in direzione Y (vedi tabella 





a)                                                                      C) 
 
Fig. 6.28 – a) Curva bilineare nel dominio ADSR. b) Distribuzione Principale, direzione X, verso positivo. c) 
Distribuzione Principale, direzione Y, verso positivo.  
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Oltre ad una maggiore rigidezza, la struttura in direzione X possiede anche una maggiore 
forza massima del sistema bilineare equivalente (F*y, forza di plasticizzazione), e quindi una 
maggiore resistenza rispetto alla direzione Y, in entrambi i casi di carico.  
Per i motivi appena descritti, non stupisce che l’esito della verifica risulti positivo soltanto 
nella direzione X; la direzione Y risulta essere la direzione “debole” a confronto con la 
direzione X.  
 
Le procedure dell’analisi pushover, si fondano su due presupposti: che la risposta della 
struttura sia sostanzialmente governata dal primo modo di vibrare e che la forma di questo 
modo resti immutata durante la storia temporale di tale risposta. Inoltre le formulazioni 
“convenzionali” delle analisi sono state sviluppate su modelli 2D e l’estensione del loro 
impiego a modelli strutturali 3D non è automatico. Risultati comunque soddisfacenti si 
ottengono estendendo l’applicazione delle analisi a strutture tridimensionali regolari, il cui 
comportamento dinamico è ancora regolato dal primo modo di vibrare. E’ raccomandata la 
massima cautela nell’uso delle analisi pushover per strutture con irregolarità 
planimetriche; infatti i risultati ottenuti, soprattutto nelle verifiche in direzione Y, possono 
essere affetti da errori. Il problema della valutazione degli effetti torsionali è complesso 
[9].  
L’utilizzo della distribuzione proporzionale alle forze statiche (distribuzione principale), 
anche per strutture non regolari in pianta, è comunque previsto nella circolare n. 
617/2009 (punto C8.7.1.4): “..per le costruzioni esistenti è possibile utilizzare l’analisi 
statica non lineare, assegnando come distribuzione principale e secondaria, 
rispettivamente la prima distribuzione del Gruppo 1 e la prima del Gruppo 2, 
indipendentemente dalla percentuale di massa partecipante al primo modo”.  
 
 
6.3.2 RISULTATI MODELLO 2) 
 
A) Distribuzione Secondaria, Direzione X, Verso positivo  
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2) Curva di capacità e domanda di spostamento  
 
a)                                                                              b) 
a) Curva di capacità e bilineare equivalente; b) Bilineare equivalente e spettro elastico in 
formato ADSR. 
3) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
2070.59 1.00 6594.84 0.0078 0.227 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
1.87 0.013 49 0.0218 0.0218 0.013  VERIFICATO 
 
4) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
                                       
Percentuale cerniere formate – 
Step 49 
Stato Cerniere Plastiche 
25.20% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
3.20% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
28.40% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
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Nelle piante del piano terra e del primo piano sotto riportate, vengono individuati i 
maschi murari giunti a deformazione ultima in corrispondenza dello step di carico 
nel quale viene raggiunta la capacità di spostamento massima d*u della struttura.                    
                       
                        
 
B) Distribuzione Secondaria, Direzione X, Verso negativo   
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2) Curva di capacità e domanda di spostamento  
 
a)                                                                              b) 
a) Curva di capacità e bilineare equivalente; b) Bilineare equivalente e spettro elastico in 
formato ADSR. 




4) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
                                     
Percentuale cerniere formate 
– Step 46 
Stato Cerniere Plastiche 
24.80% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
2.90% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
27.70% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
2070.59 1.00 6352.05 0.0076 0.225 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
1.94 0.013 46 0.0207 0.0207 0.013  VERIFICATO 
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Nelle piante del piano terra e del primo piano sotto riportate, vengono individuati i 
maschi murari giunti a deformazione ultima in corrispondenza dello step di carico 
nel quale viene raggiunta la capacità di spostamento massima d*u della struttura.     
                       
C)      Distribuzione Secondaria, Direzione Y, Verso positivo   
1) Curva di Capacità Taglio-Spostamento  
 
2) Curva di capacità e domanda di spostamento  
 
a)                                                                              b) 
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3) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
2070.59 1.00 3914.16 0.0179 0.345 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
3.00 0.025 46 0.0206 0.0206 0.025 NON VERIFICATO 
 
4) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
                 
                       
Percentuale cerniere formate 
– Step 46 
Stato Cerniere Plastiche 
21.50% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
5.00% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
26.50% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
Nelle piante del piano terra e del primo piano sotto riportate, vengono individuati i 
maschi murari giunti a deformazione ultima in corrispondenza dello step di carico 
nel quale viene raggiunta la capacità di spostamento massima d*u della struttura.    
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D) Distribuzione Secondaria, Direzione Y, Verso negativo   
1) Curva di Capacità Taglio-Spostamento  
 
 
2) Curva di capacità e domanda di spostamento  
 
a)                                                                              b) 
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4) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
                            
Percentuale cerniere formate – 
Step 46 
Stato Cerniere Plastiche 
20.20% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
6.20% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
26.40% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
Nelle piante del piano terra e del primo piano sotto riportate, vengono individuati i 
maschi murari giunti a deformazione ultima in corrispondenza dello step di carico 
nel quale viene raggiunta la capacità di spostamento massima d*u della struttura.     
                      
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
2070.59 1.00 3818.64 0.0183 0.345 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
3.00 0.025 46 0.0204 0.0204 0.025 NON VERIFICATO 
Capitolo VI 
  142 
                       
Negli ultimi due casi di distribuzione (distribuzione secondaria +y e –y), il fattore di 
struttura q* (come avviene nel modello 1) assume un valore maggiore di 3: 
c)   Distribuzione secondaria +y → q*= 3.14 
d) Distribuzione secondaria –y → q*= 3.22 
 
Indipendentemente dal conseguimento di un rapporto capacità/domanda maggiore di uno, 
la verifica deve essere considerata non soddisfatta. 
E) Distribuzione Principale, Direzione X, Verso positivo   
1) Curva di Capacità Taglio-Spostamento  
 
2) Curva di capacità e domanda di spostamento  
 
a)                                                                              b) 
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a) Curva di capacità e bilineare equivalente; b) Bilineare equivalente e spettro elastico in 
formato ADSR. 






4) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
                           
Percentuale cerniere formate – 
Step 61 
Stato Cerniere Plastiche 
28.90% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
4.30% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
33.20% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
Nelle piante del piano terra e del primo piano sotto riportate, vengono individuati i 
maschi murari giunti a deformazione ultima in corrispondenza dello step di carico 
nel quale viene raggiunta la capacità di spostamento massima d*u della struttura.   
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
1155.81 1.23 4380.92 0.0065 0.207 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
1.57 0.010 61 0.0223 0.0274 0.013 VERIFICATO 
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F) Distribuzione Principale, Direzione X, Verso negativo  
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2) Curva di capacità e domanda di spostamento  
 
a) b) 
a) Curva di capacità e bilineare equivalente; b) Bilineare equivalente e spettro elastico in 
formato ADSR. 
3) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
1155.81 1.23 4194.94 0.0063 0.205 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
1.64 0.010 57 0.0209 0.0257 0.013  VERIFICATO 
 
4) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
                         
Percentuale cerniere formate – 
Step 57 
Stato Cerniere Plastiche 
25.90% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
3.90% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
29.80% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
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Nelle piante del piano terra e del primo piano sotto riportate, vengono individuati i 
maschi murari giunti a deformazione ultima in corrispondenza dello step di carico 
nel quale viene raggiunta la capacità di spostamento massima d*u della struttura. 
 
G) Distribuzione Principale, Direzione Y, Verso positivo   
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2) Curva di capacità e domanda di spostamento  
 
a)                                                                              b) 
a) Curva di capacità e bilineare equivalente; b) Bilineare equivalente e spettro elastico in 
formato ADSR. 





4) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
                         
Percentuale cerniere formate – 
Step 61 
Stato Cerniere Plastiche 
23.80% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
5.40% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
29.20% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
1173.55 0.79 3635.91 0.0133 0.298 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
1.92 0.019 61 0.0348 0.0274 0.015 VERIFICATO 
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Nelle piante del piano terra e del primo piano sotto riportate, vengono individuati i 
maschi murari giunti a deformazione ultima in corrispondenza dello step di carico 
nel quale viene raggiunta la capacità di spostamento massima d*u della struttura.    
 
 
H) Distribuzione Principale, Direzione Y, Verso negativo 
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2) Curva di capacità e domanda di spostamento  
 
a)                                                                              b) 
a) Curva di capacità e bilineare equivalente; b) Bilineare equivalente e spettro elastico in 
formato ADSR. 





4) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
                         
Percentuale cerniere formate – 
Step 61 
Stato Cerniere Plastiche 
19.90% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
3.40% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
23.30% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
1173.55 0.79 3768.94 0.0143 0.308 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
1.85 0.019 52 0.0299 0.0236 0.015  VERIFICATO 
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Nelle piante del piano terra e del primo piano sotto riportate, vengono individuati i 
maschi murari giunti a deformazione ultima in corrispondenza dello step di carico 
nel quale viene raggiunta la capacità di spostamento massima d*u della struttura.    
   
 
 
I) Tabella Riassuntiva Risultati Analisi Pushover 
            
Distribuzione 
Secondaria           
  m* Γ Fy* T* det* q* d*max d*u du dmax du ≥ dmax 
+X 2070.59 1.00 6594.84 0.227 0.0078 1.87 0.013 0.0218 0.0218 0.013 VERIFICATO  
-X 2070.59 1.00 6352.05 0.225 0.0076 1.94 0.013 0.0207 0.0207 0.013 VERIFICATO  
+Y 2070.59 1.00 3914.16 0.345 0.0179 3.00 0.025 0.0206 0.0206 0.025 NON VERIFICATO 
-Y 2070.59 1.00 3818.64 0.345 0.0183 3.00 0.025 0.0204 0.0204 0.025 NON VERIFICATO 
            
Distribuzione 
Principale         
  m* Γ Fy* T* det* q* d*max d*u du dmax du ≥ dmax 
+X 1155.81 1.23 4380.92 0.207 0.0065 1.57 0.010 0.0223 0.0274 0.013 VERIFICATO  
-X 1155.81 1.23 4194.94 0.205 0.0063 1.64 0.010 0.0209 0.0257 0.013 VERIFICATO  
+Y 1173.55 0.79 3635.91 0.298 0.0133 1.92 0.019 0.0348 0.0274 0.015 VERIFICATO  
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La struttura non soddisfa la verifica globale allo Stato Limite di Salvaguardia della Vita; non 
risultando verificata nel caso di distribuzione uniforme in direzione Y (sia positiva che 
negativa); quindi la verifica globale, sia nel modello 1) che nel modello 2), ha avuto lo 
stesso esito.  
 
Passando dal modello 1) al modello 2), si ha un progressivo aumento della rigidezza e della 
resistenza degli elementi orizzontali.  Nel modello 2) i cordoli elastici sono 
indefinitivamente resistenti, e quindi capaci di fornire ai montanti murari dei momenti 
stabilizzanti crescenti al crescere della deformazione (maggiore capacità di 
accoppiamento). Nel modello 1) sono stati eliminati i cordoli in c.a, mantenendo la 
struttura in sola muratura; in questo caso si ha una crescita del taglio resistente, fino a che 
non si innesca una rottura a cascata di quasi tutte le fasce, che a sua volta genera un 
cambiamento significativo della rigidezza complessiva della struttura; la rottura avviene nei 
montanti debolmente accoppiati. L’analisi sul modello 2) è caratterizzata da una 
prevalenza di rottura per taglio dei maschi murari rispetto al modello 1). 
 
La differenza fra i due modelli sta appunto nel diverso comportamento delle fasce; nel 
modello 1) le fasce arrivano a deformazione ultima a taglio, mentre nel modello 2) le fasce 
arrivano solo a rottura sempre per taglio, senza raggiungere la deformazione ultima. La 
presenza del cordolo quindi, rende la fascia più rigida.  
Nella tabella vengono riportate le medie delle percentuali delle cerniere plastiche che si 
sono formate in direzione X e in direzione Y, in corrispondenza dello spostamento ultimo 
della struttura.  
 B - Cerniera in fase iniziale 
plastica 
D/E – Superamento del valore 
dello spostamento a rottura 
 Modello 1) Modello 2) Modello 1) Modello 2) 
Media percentuale Cerniere formate 
direzione X 
20% 25% 18% 3.5% 
Media percentuale Cerniere formate 
direzione Y 
18% 21% 8.5% 5% 
 
Nel modello 1), prima di giungere al collasso della struttura, si ha una rottura di quasi tutte 
le fasce, cosa che non avviene nel modello 2). Infatti, come è possibile valutare dalla 
tabella, nel modello 1), nella direzione X, le cerniere che hanno superato il valore dello 
spostamento a rottura sono in numero più elevato (18%), e si trovano sugli elementi 
orizzontali e sui maschi collassati; quest’ultimi sono in numero maggiore nel modello 1). In 
direzione Y, invece, dove è presente un numero minore di elementi orizzontali, la 
differenza in percentuale fra i due modelli delle cerniere arrivate a deformazione ultima è 
inferiore rispetto alla direzione X. Le cerniere in fase iniziale plastica, in corrispondenza 
dello spostamento ultimo della struttura, al contrario, aumentano passando dal modello 1) 
al modello 2); in direzione Y tale differenza in percentuale è minore.  
I maschi murari che hanno raggiunto e superato la propria capacità ultima e che quindi 
portano al collasso la struttura, sono diversi per i modelli 1) e 2). Nel modello 1), in 
direzione X, il danno risulta più concentrato nella parete A, distribuito fra più elementi; nel 
modello 2) gli elementi che vanno in crisi sono in numero minore, e distribuiti anche nella 
parete C. Gli elementi che portano la crisi della struttura si trovano sia al primo piano che 
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al piano terra; il piano terra è caratterizzato dall’essere sollecitato da un taglio di piano più 
elevato, mentre l’ultimo piano è caratterizzato dall’avere la minore resistenza di 
interpiano, a causa della minore compressione verticale.  
La rottura delle fasce nel modello 2) avviene per taglio; ciò è dovuto alla presenza dei 
cordoli, infatti una eventuale fessurazione per flessione delle fasce è contrastata dalla 
rigidezza assiale dei cordoli. Un eventuale meccanismo di fessurazione flessionale di una 
fascia porta anche ad un incremento dell’azione assiale della fascia stessa, che raggiunge la 
crisi per taglio prima che venga raggiunto il suo momento ultimo. 
 
Una diversa modellazione delle fasce, porta a dei risultati differenti, sia in termini di 
resistenza complessiva della struttura, sia in termini di meccanismi di rottura. Come è 
possibile notare dai grafici seguenti, la resistenza globale della struttura tende ad 
aumentare passando dal modello 1) al modello 2), ed in misura maggiore in direzione X 
rispetto alla Y, dove risulta più elevato il numero di elementi di accoppiamento orizzontali. 
La capacità di spostamento ultimo, nella direzione X, tende a diminuire passando dal 
modello 1) al modello 2). Non ci sono variazioni significative, invece, della rigidezza globale 
della struttura.  
   
 
Fig. 6.29 - Confronto fra le bilineari equivalenti ottenute per i modelli 1) e 2) in direzione X, per la distribuzione 
di carico principale e secondaria. 
 
Fig. 6.30 - Confronto fra le bilineari equivalenti ottenute per i modelli 1) e 2) in direzione Y, per la distribuzione 
di carico principale e secondaria. 
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La differenza dei valori di resistenza globale nelle due direzioni, rilevata in entrambe le 
analisi svolte (sia nel modello 1 che nel modello 2), conferma che la disposizione delle 
pareti in direzione Y non risulta idonea a resistere ad una azione sismica prevista nel sito 
considerato.               
In questo paragrafo si è voluto sottolineare quali sono le conseguenze di una diversa 
modellazione degli elementi di accoppiamento (fasce murarie, cordoli), in termini di 
resistenza e rigidezza, sui risultati dell’analisi globale; il problema nasce dalla mancanza di 
riferimenti sperimentali e indicazioni in merito al comportamento non lineare delle fasce 
murarie soggette ad azioni sismiche.  
 
6.3.3 Valutazione di “q” mediante l’analisi statica non lineare 
Gli spettri di risposta elastica, come visto nel capitolo 4, vengono opportunamente ridotti 
nell’analisi statica e dinamica lineare, per tener conto della duttilità disponibile della 
struttura in termini di capacità deformativa plastica.  
Il fattore di struttura “q” riduce la forza sismica massima corrispondente al sistema ideale 
infinitamente elastico (Fe), per sfruttare la capacità deformativa anelastica esibita dalla 
struttura oltre la soglia elastica, e quindi per tener conto della duttilità disponibile del 
sistema reale elasto-plastico:  
Fs = Fe/q → q = Fe/Fs 
 
Fs è la forza sismica corrispondente al limite di soglia elastica (fig. 6.31). Nel caso di analisi 
lineari, la normativa NTC08 consente di calcolare il fattore “q” direttamente come: 
q = q0 KR 
Dove: 
KR → è il fattore che tiene conto della regolarità in altezza della struttura (per gli edifici 
esistenti in muratura viene assunto pari a 2 nel caso di edifici regolari in elevazione, e pari 
a 1.5 negli altri casi); 
q0 → è il valore massimo del fattore di struttura che dipende dal livello di duttilità attesa, 
dalla tipologia strutturale e dal rapporto di sovraresistenza αu/α1. 
 
Il rapporto di sovraresistenza OSR = αu/α1, tra il valore dell’azione sismica per il quale si 
verifica la formazione di un numero di cerniere plastiche tali da rendere la struttura labile e 
quello per il quale il primo elemento strutturale raggiunge la plasticizzazione, può essere 
determinato dai valori riportati dalla norma (§7.8.1), oppure direttamente mediante 
l’analisi statica non lineare. Il valore di OSR dipende da alcuni fattori tipici della 
modellazione; tra cui i principali sono la configurazione strutturale, la ridondanza, la 
distribuzione delle forze sismiche in pianta ed in alzato, la rigidezza dei solai, le resistenze. 
La circolare al punto C8.7.1.2 precisa che per strutture in muratura esistenti, in assenza di 
più precise valutazioni, può essere assunto un rapporto αu/α1 pari a 1.5 (valore impiegato 
per le analisi statica e dinamica lineare della seguente trattazione).  
Andiamo adesso a determinare il rapporto di sovraresistenza dall’analisi statica non 
lineare, per confrontarlo poi con quello assunto nelle analisi lineari.  
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Il fattore di struttura (q0) e il fattore di riduzione (q*) calcolato in analisi non lineare, 
esprimono lo stesso concetto, la differenza è data proprio dal rapporto di sovraresistenza 
OSR.  
Il fattore (q*) di un oscillatore bilineare equivalente, esprime il rapporto tra la forza 
massima di un sistema ideale infinitamente elastico (Fe) e la forza al limite di snervamento 






Fig. 6.31 - Parametri per la definizione del fattore di struttura. 
 
Il rapporto di sovraresistenza αu/α1, fisicamente mette a confronto il valore taglio alla base 
raggiunto al limite di soglia elastica (Fs), per il quale si ha la plasticizzazione del primo 














 =  
Fe
Fs = q 
 
Il valore della forza limite di soglia (Fs), supposto nelle analisi lineari, è inferiore al valore 
assunto come snervamento dell’oscillatore elastoplastico (Fy) nelle analisi non lineari, la 
loro differenza è data proprio dal rapporto di sovraresistenza OSR. E’ nel valore di OSR che 
è possibile valutare la non coincidenza tra q (analisi lineari) e q* (analisi non lineari). 
La norma al (§7.8.1) definisce OSR come il rapporto fra i valori corrispondenti ai 
moltiplicatori dei carichi nella condizione di plasticizzazione del primo pannello murario 
(α1), e nella condizione di ultima plasticizzazione αu (90% del moltiplicatore della forza 
sismica orizzontale per il quale la costruzione raggiunge la massima forza resistente). 
 
Il valore di Fy è stato valutato in corrispondenza della forza di snervamento della curva 
bilineare, ed in genere corrisponde al 90÷95% del taglio massimo.  Per una struttura in 
muratura Fs corrisponde al taglio alla base relativo al conseguimento della capacità di forza 
massima nel primo maschio murario. Uno dei problemi sostanziali nasce nel definire Fs; se 
si sta indagando sulla risposta di una struttura esistente, difficilmente questa partirà da un 
comportamento perfettamente elastico in quanto avrà già subito nel tempo processi 
deformativi (assestamenti, danni sismici,…). E’ importante in questi casi cercare di 
minimizzare il rapporto OSR, e quindi considerare valori di Fs più elevati, tali da fornire 
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fattori di struttura più bassi. Assumere il primo danneggiamento in corrispondenza di un 
maschio murario pressoché scarico (soggetto al solo peso proprio) avverrà per valori bassi 
di taglio alla base e sarà di conseguenza poco significativo. Viceversa per maschi murari 
non singolari, la rottura avverrà per tagli alla base più elevati dando valori di OSR 
sicuramente più accettabili (< 2).  
Di seguito viene riportata la tabella con i valori di OSR per ogni distribuzione di carico, in 
direzione X e Y.  
  
Distribuzione 
Secondaria     
    Modello 2) 
  Fs (KN) Fy (KN) OSR 
+X 4427.66 6594.84 1.49 
-X 4331.90 6352.05 1.47 
+Y 1683.95 3914.16 2.32 
-Y 1696.10 3818.64 2.25 
  
Distribuzione 
Principale     
    Modello 2) 
  Fs (KN) Fy (KN) OSR 
+X 3658.40 5388.53 1.47 
-X 3599.40 5159.78 1.43 
+Y 1387.74 2872.37 2.07 
-Y 1394.33 2977.46 2.14 
 
Fra tutti i valori di OSR ottenuti per la struttura in esame, prendiamo in considerazione il 
minimo: 
OSR = 1.43 
Per le analisi lineari è stato assunto un valore pari a 1.5, molto vicino al valore reale 
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6.4 INDICE DI RISCHIO 
Il fine della verifica tecnica della struttura è poter esprimere giudizi in merito alla sua 
sicurezza, e decidere le conseguenti azioni da intraprendere: se la costruzione può essere 
ancora utilizzata svolgendovi l’attività consueta senza bisogno di alcun intervento, se 
invece deve essere modificato l’utilizzo che ne viene fatto, oppure se devono essere 
eseguiti degli interventi (di miglioramento o adeguamento sismico) per aumentare la 
capacità portante.  
 
La valutazione della sicurezza si concretizza, numericamente, con un indicatore sintetico, 
detto “Indice di Rischio”(IR), che rappresenta il rapporto fra la “capacità strutturale” 
(quanto l’edificio è in grado di sopportare) e la “domanda sismica” ad essa imposta 
(quanto l’edificio dovrà realmente sopportare, in funzione della mappa sismica locale e del 
tipo di suolo su cui è fondato). Quest’ultima è calcolata in base alla normativa attuale, e 
coincide con il livello di sicurezza richiesto ad una costruzione di nuova edificazione. Il 
valore che viene assunto dall’Indice di Rischio sismico, rappresenta lo stato di rischio di un 
edificio esistente nei confronti del sisma di progetto, e rappresenta un metodo 
semplificato in grado di stimare l’accelerazione del suolo corrispondente al raggiungimento 
dello stato limite ultimo. 
L’indice di Rischio di un fabbricato è quel valore che indica la capacità resistente della 
struttura all’azione sismica, ed è il dato che si richiede di ottenere quando si desidera 
valutare l’eventuale necessità di interventi di miglioramento o adeguamento sismico. 
L’indice di rischio sismico è un parametro che permette di quantificare il livello di 
“esposizione” di un edificio al pericolo derivante da un evento sismico. 
L’Indice di rischio è un numero adimensionale positivo, con i valori prossimi a zero che 
contraddistinguono situazioni di costruzioni con una capacità non sufficiente ad affrontare 
l’impegno richiesto dal sisma di progetto, e valori uguali o superiori all’unità che 
rappresentano strutture sismicamente adeguate (il manufatto è idoneo a resistere 
all’azione sismica prevista nella zona); quindi il valore dell’indice è più basso per le 
situazioni con criticità più forti e più alto per le costruzioni con maggiore livello di 
sicurezza. L’entità dell’azione sismica richiesta (la domanda sismica) è valutata in base al 
sito di costruzione, alla vita di riferimento del fabbricato ed alla sua classe d’uso.  
 
Il primo modo per rappresentare la domanda e la capacità è quello di legarle 
all’accelerazione di picco attesa al suolo (PGA) corrispondente al terremoto che la struttura 
deve sopportare (PGA,D), e l’accelerazione rappresentativa del sisma che, invece, la 






I valori di PGA,C e PGA,D sono stati calcolati in corrispondenza dello stato limite per il quale 
la struttura è sottoposta alle verifiche (SLV) nel seguente modo: 
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PGAC=agC·S accelerazione orizzontale massima su suolo di riferimento rigido che 
può essere sostenuta dall’edificio amplificata del fattore S=SS·ST. 
PGAD=agD·S accelerazione orizzontale massima su suolo di riferimento rigido che 
ha una probabilità di essere superata pari al 10 % (PVR = 10%) in un 
tempo pari al periodo di riferimento dell’opera relativa al TR, 
amplificata del fattore   S=SS·ST. 
Per la valutazione della PGAD si considera convenzionalmente lo spettro elastico allo SLV 
assumendo VN = 50 anni e Cu = 1.50 (Classe d’uso III), ovvero TR = 712 anni.  
 
Con la definizione dell’input sismico prevista dalle NTC2008, la forma degli spettri di 
risposta in termini di accelerazione dipende dal periodo di ritorno; pertanto la definizione 





TR,C  è il periodo di ritorno del sisma massimo che la struttura è in grado di sopportare 
(tempo di ritorno massimo per cui la struttura risulta verificata), TR,D è il tempo di ritorno di 
progetto associato allo stato limite preso in esame, e rappresenta la domanda. Nel caso di 
studio, TR,C rappresenta il tempo di ritorno dello stato limite minimo per il quale tutte le 
verifiche globali della struttura risultano soddisfatte.  A valori maggiori dei periodi di 
ritorno TR corrispondono sismi di maggiore intensità.  
Il rapporto fra le accelerazioni da una percezione fisica immediata del margine di sicurezza 
posseduto dalla struttura; questa percezione è meno scontata con il rapporto fra i periodi 
di ritorno; per tale motivo è stato introdotto l’esponente 0.41, così facendo anche questo 
secondo rapporto restituisce valori numerici che non siano fuori scala rispetto a quelli 
derivanti dal rapporto tra accelerazioni.  
 
Per la valutazione della domanda viene considerato lo spettro elastico allo SLV assumendo: 
PGAD = agD·S = 0,256 g 
TR,D = 712 anni 
 
Per la valutazione della capacità, invece, vengono assunti i risultati ottenuti dall’Analisi 
Pushover in termini di accelerazione. Per convertire i risultati ottenuti in termini di 
accelerazioni nei corrispondenti valori del periodo di ritorno, occorre procedere in modo 
iterativo, modificando il periodo di ritorno dello spettro di domanda (TR,D), ripetendo 
l’analisi fino a trovare il più elevato sotto il quale la struttura soddisfa la verifica di 
sicurezza. Questo valore del periodo di ritorno coincide con TR,C che definisce la capacità 
della struttura. In altri termini si è andati a ricercare lo spettro elastico, con periodo di 
ritorno inferiore rispetto a quello di domanda, che restituisse una domanda di 
spostamento massimo d*max pari al valore della capacità massima in termini di 
spostamento della struttura d*u. 
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Per scalare lo spettro viene utilizzato un metodo rigoroso, che tiene conto della 
dipendenza di esso dai parametri ag, F0 e T*C , legati al periodo di ritorno in funzione del 
sito in cui sorge la costruzione. Nell’allegato B delle NTC 2008 vengono riportati 9 periodi 
di ritorno fissati (TR=30, 50, 72, 101, 140, 201, 475, 975 e 2475 anni), e i relativi valori ag, F0 
e T*C. Per valori del periodo di ritorno intermedi a quelli fissati, è possibile ottenere i 
parametri sismici ad essi relativi mediante la seguente formula: 
log(P)= log (p1) +log ,p2p1- ×log 
TR
TR1




p →è il valore del parametro di interesse corrispondente al periodo di ritorno TR 
desiderato; 
TR1 e TR2 → sono i periodi di ritorno più prossimi a TR per i quali si dispone dei valori p1 e p2 
del generico parametro p. 
Per ciascuno periodo di ritorno (9 riportati in normativa) è stata calcolata l’ordinata dello 
spettro elastico in accelerazione Se(T) corrispondente al periodo fondamentale della 
struttura (che ricade sempre nel tratto ad accelerazione costante). Attraverso il 
procedimento grafico è stata trovata l’ordinata dello spettro in accelerazione Sa(T) che 
porta d*max a coincidere con d*u; e da questa tutti i parametri dello spettro che identifica 
la capacità della struttura.  
Di seguito viene riportato il procedimento utilizzato per il calcolo dell’Indice di Rischio, 
soltanto per i casi di carico che risultano non verificati globalmente; poiché per le 
distribuzioni che risultano verificate, tale indice assume un valore maggiore di uno.  
1) Modello 1), Distribuzione secondaria +Y 
Riportiamo adesso la verifica grafica, nel piano accelerazione-spostamento è stato 
raffigurato lo spettro elastico correlato al tempo di ritorno di 712 anni. 
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La verifica risulta non soddisfatta. Allora si è passati al calcolo con il metodo grafico dello 








































m* Γ Fy* det* T* Tc 
2064.63 1.00 3570.29 0.0165 0.331 0.546 
Se(T*) [g] q* d*max Step d*u d*u ≥ d*max 
0.606 3.00 0.024 34 0.0184  NON VERIFICATO 
Tr ag Fo T*c Ss Cc St S TB TC TD Sa(T) 
  30 0.048 2.39 0.28 1.20 1.42 1.00 1.20 0.132 0.397 1.792 0.138 
50 0.062 2.399 0.306 1.20 1.39 1.00 1.20 0.142 0.427 1.848 0.178 
72 0.074 2.405 0.324 1.20 1.38 1.00 1.20 0.149 0.447 1.896 0.214 
101 0.087 2.42 0.336 1.20 1.37 1.00 1.20 0.153 0.460 1.948 0.253 
140 0.102 2.424 0.349 1.20 1.36 1.00 1.20 0.158 0.474 2.008 0.297 
201 0.121 2.42 0.361 1.20 1.35 1.00 1.20 0.162 0.487 2.084 0.351 
300 0.146 2.399 0.381 1.20 1.33 1.00 1.20 0.169 0.508 2.182 0.419 
417 0.169 2.383 0.398 1.20 1.32 1.00 1.20 0.175 0.526 2.278 0.485 
475 0.18 2.376 0.405 1.20 1.32 1.00 1.20 0.178 0.534 2.320 0.513 
712 0.213 2.374 0.417 1.20 1.31 1.00 1.20 0.182 0.546 2.452 0.607 
m* Γ Fy* det* T* Tc 
2064.63 1.00 3570.29 0.0132 0.331 0.525 
Se(T*) [g] q* d*max d*u     
0.485 3.00 0.0184 0.0184   
  Tr=417anni    
Sd(T) Sa(T) T (s) 
0 0.204 0.000 
TB 0.0037 0.485 0.175 
0.01322 0.485 0.331 
TC 0.03339 0.485 0.526 
0.03904 0.419 0.612 
0.04436 0.369 0.695 
0.04967 0.329 0.779 
0.05499 0.298 0.862 
0.06031 0.271 0.945 














2) Modello 2), Distribuzione secondaria -Y 
Riportiamo lo stesso procedimento visto per il caso +Y, analizzando prima i risultati della 








La verifica risulta di poco non soddisfatta. Passiamo al calcolo con il metodo grafico dello 
spettro elastico per il quale la domanda coincide con la capacità della struttura.  
 
       
   TrC = 417 anni  
 
PGAD = ag*S= 0.256 g 
TrD = 712 anni  
 
PGAc = agc*S= 0.203 g 
IR (Tr) =  0.803 
 
IR (PGA) =  0.796 
 
m* Γ Fy* det* T* Tc 
2064.63 1.00 3835.53 0.0179 0.345 0.546 
Se(T*) [g] q* d*max Step d*u d*u ≥ d*max 
0.606 3.00 0.025 45 0.0245  NON VERIFICATO 
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Tr ag Fo T*c Ss Cc St S TB TC TD Se(T) 
30 0.048 2.39 0.28 1.20 1.42 1.00 1.20 0.132 0.397 1.792 0.138 
50 0.062 2.399 0.306 1.20 1.39 1.00 1.20 0.142 0.427 1.848 0.178 
72 0.074 2.405 0.324 1.20 1.38 1.00 1.20 0.149 0.447 1.896 0.214 
101 0.087 2.42 0.336 1.20 1.37 1.00 1.20 0.153 0.460 1.948 0.253 
140 0.102 2.424 0.349 1.20 1.36 1.00 1.20 0.158 0.474 2.008 0.297 
201 0.121 2.42 0.361 1.20 1.35 1.00 1.20 0.162 0.487 2.084 0.351 
475 0.18 2.376 0.405 1.20 1.32 1.00 1.20 0.178 0.534 2.320 0.513 
500 0.184 2.376 0.407 1.20 1.32 1.00 1.20 0.178 0.535 2.336 0.524 
685 0.210 2.374 0.416 1.20 1.31 1.00 1.20 0.182 0.545 2.438 0.597 
712 0.213 2.374 0.417 1.20 1.31 1.00 1.20 0.182 0.546 2.452 0.607 
m* Γ Fy* det* T* Tc 
2064.63 1.00 3835.53 0.0177 0.345 0.545 
Se(T*) [g] q* d*max d*u     
0.597 3.00 0.0245 0.0245   
  Tr=685anni    
 
Sd(T) Sa(T) T (s) 
 
0 0.252 0.000 
TB 0.0049 0.597 0.182 
 
0.01768 0.597 0.345 
TC 0.0441 0.597 0.545 
 
0.0514 0.512 0.635 
 
0.0587 0.449 0.725 
 
0.066 0.399 0.815 
 
0.0733 0.359 0.906 
 
0.0806 0.327 0.996 
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3) Modello 2), Distribuzione secondaria +Y 
In seguito viene riportata la verifica grafica, nel piano accelerazione-spostamento è stato 








La verifica risulta non soddisfatta. Allora si è passati al calcolo con il metodo grafico dello 
spettro elastico per il quale la domanda coincide con la capacità della struttura.  
 
Tr ag Fo T*c Ss Cc St S TB TC TD Sa(T) 
30 0.048 2.39 0.28 1.20 1.42 1.00 1.20 0.132 0.397 1.792 0.138 
50 0.062 2.399 0.306 1.20 1.39 1.00 1.20 0.142 0.427 1.848 0.178 
72 0.074 2.405 0.324 1.20 1.38 1.00 1.20 0.149 0.447 1.896 0.214 
101 0.087 2.42 0.336 1.20 1.37 1.00 1.20 0.153 0.460 1.948 0.253 
140 0.102 2.424 0.349 1.20 1.36 1.00 1.20 0.158 0.474 2.008 0.297 
201 0.121 2.42 0.361 1.20 1.35 1.00 1.20 0.162 0.487 2.084 0.351 
475 0.18 2.376 0.405 1.20 1.32 1.00 1.20 0.178 0.534 2.320 0.513 
712 0.213 2.374 0.417 1.20 1.31 1.00 1.20 0.182 0.546 2.452 0.607 
 
m* Γ Fy* det* T* Tc 
2070.59 1.00 3914.16 0.0151 0.345 0.535 
Se(T*) [g] q* d*max d*u     
0.509 3.00 0.0206 0.0206   
 
TrC = 685 anni  
 
PGAD = ag*S= 0.256 g 
TrD = 712 anni  
 
PGAc = agc*S= 0.252 g 
IR (Tr) =  0.984 
 
IR (PGA) =  0.984 
 
m* Γ Fy* det* T* Tc 
2070.59 1.00 3914.16 0.0179 0.345 0.546 
Se(T*) [g] q* d*max Step d*u d*u ≥ d*max 
0.606 3.00 0.025 46 0.0206  NON VERIFICATO 
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  Tr=475anni    
Sd(T) Sa(T) T (s) 
0 0.214 0.000 
TB 0.00403 0.509 0.178 
0.01507 0.509 0.345 
TC 0.03624 0.509 0.535 
0.04198 0.440 0.620 
0.04772 0.387 0.704 
0.05346 0.345 0.789 
0.0592 0.312 0.874 
0.06494 0.284 0.958 
0.07067 0.261 1.043 
 
 








4) Modello 2), Distribuzione secondaria -Y 
In seguito viene riportata la verifica grafica, nel piano accelerazione-spostamento è stato 
raffigurato lo spettro elastico correlato al tempo di ritorno di 712 anni. 
TrC = 475 anni  PGAD = ag*S= 0.256 g 
TrD = 712 anni  PGAc =agc*S= 0.216 g 
IR (Tr) =  0.847 IR (PGA) =  0.845 
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La verifica risulta non soddisfatta. Allora si è passati al calcolo con il metodo grafico dello 
spettro elastico per il quale la domanda coincide con la capacità della struttura.  
 
Tr ag Fo T*c Ss Cc St S TB TC TD Sa(T) 
30 0.048 2.39 0.28 1.20 1.42 1.00 1.20 0.132 0.397 1.792 0.138 
50 0.062 2.399 0.306 1.20 1.39 1.00 1.20 0.142 0.427 1.848 0.178 
72 0.074 2.405 0.324 1.20 1.38 1.00 1.20 0.149 0.447 1.896 0.214 
101 0.087 2.42 0.336 1.20 1.37 1.00 1.20 0.153 0.460 1.948 0.253 
140 0.102 2.424 0.349 1.20 1.36 1.00 1.20 0.158 0.474 2.008 0.297 
201 0.121 2.42 0.361 1.20 1.35 1.00 1.20 0.162 0.487 2.084 0.351 
300 0.146 2.399 0.381 1.20 1.33 1.00 1.20 0.170 0.509 2.182 0.419 
465 0.177 2.377 0.405 1.20 1.32 1.00 1.20 0.178 0.534 2.308 0.505 
475 0.18 2.376 0.406 1.20 1.32 1.00 1.20 0.178 0.535 2.320 0.513 







  Tr=465anni    
Sd(T) Sa(T) T (s) 
0 0.212 0.000 
TB 0.00397 0.505 0.178 
0.01495 0.505 0.345 
TC 0.03576 0.505 0.534 
0.04142 0.436 0.618 
0.04708 0.383 0.703 
m* Γ Fy* det* T* Tc 
2070.59 1.00 3818.64 0.0183 0.345 0.546 
Se(T*) [g] q* d*max Step d*u d*u ≥ d*max 
0.606 3.00 0.025 46 0.0204  NON VERIFICATO 
m* Γ Fy* det* T* Tc 
2070.59 1.00 3818.64 0.0150 0.345 0.534 
Se(T*) [g] q* d*max d*u     
0.505 3.00 0.0204 0.0204   
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0.05274 0.342 0.787 
0.0584 0.309 0.872 
0.06406 0.282 0.956 
0.06971 0.259 1.040 
 












In termini di periodo di ritorno TR ciò si traduce nel fatto che a fronte di un sisma atteso 
avente periodo di ritorno pari a 712 anni (più raro e quindi di intensità maggiore), la 
struttura riesce a sostenere un sisma avente periodo di ritorno pari a 417 anni (più 
frequente e quindi di minore intensità). 
Da questo si deduce che la struttura non è sismicamente adeguata, ma il valore dell’indice 
è abbastanza alto, per tale motivo essa risulta avere un buon livello di sicurezza nei 
confronti dell’azione sismica prevista nella zona. D’altronde lo stato attuale della struttura, 
si presenta effettivamente buono, privo di dissesti significativi ascrivibili sia ai carichi 
verticali, che all’azione dei terremoti del passato. 
 
Definito l’Indice di Rischio, è importante quantificare la “gravità” dello scenario 
rappresentato da IR. A riguardo non esistono indicazioni normative, ma un criterio 
ragionevole è quello di legare le condizioni di rischio riscontrate, ad un tempo con esse 
compatibili, individuato dalla “vita nominale restante”. Questo approccio è stato adottato 
dalla Presidenza del Consiglio dei Ministri per la valutazione del rischio sismico per il 
TrC = 465 anni  PGAD = ag*S= 0.256 g 
TrD = 712 anni  PGAc =agc*S= 0.212 g 
IR (Tr) =  0.840 IR (PGA) =  0.831 
IR (Tr) =  0.803 
 
IR (PGA) =  0.796 
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patrimonio culturale. Nell’ambito di una valutazione di sicurezza di natura probabilistica, la 
vita nominale non deve essere intesa come durata della costruzione, ma solo come tempo 
per il quale ha valore la verifica di sicurezza [9].  
Il tempo di ritorno del sisma, TR, il periodo di riferimento VR, la probabilità di superamento 
PVR nel suddetto periodo di riferimento, la vita nominale VN, e il coefficiente d’uso Cu, sono 
legati dalla seguente relazione: 
TR = - 
VR
ln(1 - PVR)




Anziché calcolare TR,D in base ad assegnati valori di Cu e VN, funzione dell’importanza 
dell’edificio e dell’attività che vi si svolge, e sulla base di soglie di probabilità prefissate 
dalla normativa, per determinare la vita restante, si invertono le precedenti espressioni e si 
introduce come input il periodo di ritorno TR,C, mantenendo inalterato il grado di 
protezione della struttura (cioè la probabilità PVR). Quindi per lo stato limite di Salvaguardia 
della Vita, per il quale PVR=10%, risulta: 
VN = -  ln(1 - PVR) TR,C
Cu
 = 0.105 TR,C
Cu
 = 29 anni 
In questo modo è stato possibile calcolare la vita nominale restante, conseguente agli esiti 
della verifica tecnica (cioè al valore dell’Indice di Rischio calcolato).  
 
Il metodo di calcolo appena visto rappresenta la soluzione rigorosa (iterativa), che prevede 
il ricalcolo dello spettro elastico per ogni diverso periodo di ritorno fino a ricavare la 
condizione che provoca una domanda di spostamento pari a du. 
Di seguito viene riportato un metodo alternativo per il calcolo dell’Indice di Rischio, riferito 
al sistema globale spaziale, attraverso l’analisi statica non lineare.  
L’Indice di Rischio deve essere ricavato mediante un confronto fra l’accelerazione ultima, 
ovvero quella calcolata dallo spettro che si ottiene in corrispondenza di una domanda di 
spostamento pari proprio a quella limite per la struttura (du), e l’accelerazione effettiva, 
ovvero quella massima al suolo prevista nel sito di riferimento, calcolata dallo spettro 
(dmax). Questo passaggio non è immediato, perchè ogni spettro è definito secondo le 
formulazioni al §2.3.2 delle NTC08, dalla pericolosità sismica di base (ag;F0;Tc*) associata a 
ciascun periodo di ritorno (TR).  Modificare il valore di (ag) per incidere sulla domanda di 
spostamento, significa riferirsi a periodi di ritorno (TR) diversi con la conseguente 
variazione della forma dello spettro elastico (al variare di TR, variano anche i parametri di 
pericolosità ag;F0;Tc*). Con questo metodo non è possibile la valutazione diretta 
dell’accelerazione, ma si deve procedere con una approssimazione del problema. L’ipotesi 
è appunto quella di calcolare tale accelerazione limite “a forma di spettro fissato”, ovvero 
riferendosi allo spettro calcolato assumendo i parametri (F0;S;Tc*) come costanti. In tal 
modo se varia l’accelerazione al suolo (ag), tutte le ordinate spettrali aumentano 
proporzionalmente conservando i rapporti di forma dello spettro (lo spettro varia solo in 
scala conservando la forma). Tale metodo è approssimato in quanto non tiene conto della 
variazione del tempo di ritorno. 
In riferimento allo SLV, il calcolo dell’accelerazione di collasso secondo le condizioni di 
forma dello spettro elastico corrispondente, si esegue assumendo i parametri (F0;S;Tc*) 
costanti e ricavando l’accelerazione massima su solo rigido (ag) che induce lo spostamento 
ultimo dell’oscillatore bilineare equivalente, ovvero per (d*max=d*u). Come descritto in 
precedenza, i dati che vengono ricavati dalla curva bilineare sono: la resistenza (F*y), gli 
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spostamenti elastico (d*y) e ultimo (d*u) e quindi la duttilità μ* (identica a quella del 
sistema reale). Da questi parametri è possibile risalire all’accelerazione al suolo (PGA) che 
la struttura è in grado di sopportare.  
La duttilità viene ricavata nel seguente modo: 
μ = d*u/d*y 
Da μ è possibile calcolare il fattore di struttura q*:  
- Se T*>Tc, q* viene calcolato sfruttando l’equivalenza degli spostamenti 
q*= μ 
- Se T*<Tc, q* viene calcolato imponendo l’equivalenza dell’energia 
q*= 1+(μ-1)T*/ Tc 
  
Il fattore di struttura consente di valutare la massima forza elastica (F*el) non ridotta 
corrispondente alla resistenza plastica della struttura (F*y). La forza elastica non ridotta 
rappresenta l’azione sismica a cui può essere al massimo soggetta la struttura.  
F*el = q* F*y 
Avendo fissato la forma (F0;S;Tc*=cost) dello spettro in accelerazione Se(T), qualsiasi 
ordinata spettrale può essere espressa per T*>Tc come: 
Se(T*,ag) = ag Se(1)(T*) 
Dove Se(1)(T*) esprime il valore dell’accelerazione spettrale che si ottiene in 
corrispondenza di una accelerazione su suolo rigido unitaria (ag=1, indipendente dalla ag 
effettiva). Essa definisce la forma dello spettro elastico e vale: 
per TB < T*<TC => Se(1)(T*) = 1 S F0 η = cost 
 
In funzione del periodo T*, della massa m* e delle condizioni del sito in cui si trova 
l’edificio, è possibile definire la forza che solleciterebbe la struttura, in relazione alla 
corrispondente ordinata dello spettro elastico delle accelerazioni, a meno della 
accelerazione ag, che viene ricavata di conseguenza, eguagliando tale forza con la massima 
esplicabile dall’edificio (F*el) [5].  
F*el = q* F*y = m* Se(T*,ag) 
 
Per il Calcolo dell’Indice di Rischio Sismico è conveniente riferirsi nelle verifiche a valori 
delle accelerazioni intese come PGA (Peak Ground Acceleration), espresse tenendo conto 
delle caratteristiche reali del suolo di fondazione. La PGA si calcola moltiplicando le 
accelerazioni massime al suolo (ag) nelle ipotesi ideali di suolo rigido e orizzontale, per il 
coefficiente (S=SS・ST), che tiene conto degli effetti di amplificazione locale.  Inoltre viene 
calcolato anche un ulteriore indicatore di rischio in termini di periodi di ritorno TR (come 
visto in precedenza). Il periodo di ritorno della capacità (TRC) è il periodo di ritorno 
associato al valore di accelerazione massima al suolo sostenibile (PGAC) che induce nella 
struttura lo stato limite considerato (SLV). 
Nella seguente tabella, vengono riportati gli sviluppi numerici per la valutazione della 
massima PGA sopportabile con i relativi Indici di Rischio, per la sola distribuzione 
secondaria.  Per entrambe le direzioni del sisma è risultato che l’Indice di Rischio calcolato 
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con il metodo appena descritto, risulti avere valori prossimi a quello calcolato con il 
metodo grafico.  
 





          
Distribuzione 





d*u μ T* Tc q* m* Fy* ag PGAC PGAD 
IR 
(PGA) Tr,C Tr,D 
IR 
(Tr) 
X  0.0032  0.0316 9.78 0.218 0.546 3.00 2064.63 5556.98 0.283 0.340 0.256 1.33 1450 712 1.34 
X  0.0032  0.0202 6.23 0.217 0.546 3.00 2064.63 5588.17 0.285 0.342 0.256 1.34 1420 712 1.33 
Y  0.0048  0.0184 3.83 0.331 0.546 2.72 2064.63 3570.29 0.165 0.198 0.256 0.77 395 712 0.79 
Y  0.0056  0.0245 4.38 0.345 0.546 3.00 2064.63 3835.53 0.196 0.235 0.256 0.92 585 712 0.92 
 
- Risultati verifica pushover Modello 2) 
 
 
6.5 VERIFICA DEGLI INTERVENTI SUGLI EDIFICI ESISTENTI 
L’esito della verifica tramite l’analisi pushover si considera positivo quando è soddisfatta la 
seguente relazione:  
du ≥ dmax 
Nel caso in cui l’edificio non risulti verificato, occorre intervenire in modo tale da 
aumentare la capacità di spostamento (du) e da diminuire la domanda di spostamento 
(dmax).  
E’ necessario quindi definire una possibile strategia di consolidamento del pannello che 
renda la verifica positiva. Le ipotesi sono le seguenti: 
- Incremento della resistenza mantenendo costante la rigidezza: interventi di 
consolidamento mirati ad incrementare le resistenze (fm;τ0) della muratura 
lasciando invariati i moduli (E;G), attraverso per esempio rinforzi con FRP. 
- Incremento della rigidezza mantenendo costante la resistenza: interventi mirati ad 
incrementare i moduli (E;G) della muratura lasciando invariate le resistenze (fm ;τ0), 
attraverso il rifacimento del paramento mediante tecnica scuci e cuci, la ristilatura 
dei giunti, o la realizzazione di listature. 
              
Distribuzione 
Secondaria                 
  d*y d*u μ T* Tc q* m* Fy* ag PGAC PGAD 
IR 
(PGA) Tr,C Tr,D 
IR 
(Tr) 
X 0.0042 0.0218 5.19 0.227 0.546 2.74 2070.59 6594.84 0.307 0.368 0.256 1.44 1755 712 1.45 
X 0.0040 0.0207 5.24 0.225 0.546 2.75 2070.59 6352.05 0.296 0.355 0.256 1.39 1600 712 1.39 
Y 0.0057 0.0206 3.61 0.345 0.546 2.65 2070.59 3914.16 0.176 0.211 0.256 0.82 450 712 0.83 
Y 0.0057 0.0204 3.60 0.345 0.546 2.64 2070.59 3818.64 0.171 0.205 0.256 0.80 425 712 0.81 
Capitolo VI 
  169 
- Incremento della resistenza e della rigidezza: ovvero interventi di consolidamento 
mirati ad incrementare sia le resistenze (fm;τ0) sia i moduli (E;G), utilizzando 
iniezioni di miscele leganti oppure intonaco armato. 
 
• Incremento di resistenza per effetto della riduzione della domanda di spostamento 
dmax 
Il caso di studio della scuola elementare “A.ciancia” di  Francavilla in Sinni, rientra nella 
tipologia di strutture che hanno periodo proprio del sistema equivalente T* compreso fra il 
valore TB e TC dello spettro elastico. In questi casi, la domanda di spostamento si ottiene 






         (1) 
Si può notare che la domanda di spostamento dipende dalle seguenti quantità: 
-SDe(T*) (spettro elastico in termini di spostamento); 
-q* (fattore di struttura); 
-T*(periodo del sistema bilineare equivalente). 
 
Lo spettro elastico, per un periodo del sistema equivalente compreso fra TB e TC, è dato 
dalla seguente relazione: 
Se (T*) = ag  S η F0      TB ≤ T* < TC           (2) 
 
Sapendo che SDe (T*) = (T* 2π)  )²  Se (T*), sostituendo in questa la relazione (2), e 
semplificando, otteniamo: 
SDe (T*) = ag  S η F0 (T* 2π)  )²  
  
Diminuendo lo spettro elastico in termini di spostamento, diminuisce anche la domanda di 
spostamento; lo spettro elastico dipende a sua volta dal periodo T*. Diminuendo il periodo 
T* si riduce la domanda di spostamento. Per migliorare l’esito della verifica, è necessario 
diminuire T*, che a sua volta si ottiene da: 
T* = 2π m*
K*
 
Dalla precedente si deduce che il periodo diminuisce al diminuire della massa partecipante 
(m*) ed all’aumentare della rigidezza (k*). L’unica strada percorribile è quella di far 
aumentare la rigidezza; questa si ottiene dal tratto lineare del sistema equivalente. Tanto 
più è grande l’angolo k* tanto maggiore è la rigidezza. Per cui, l’obiettivo è quello di 
consolidare la struttura in modo che la rigidezza k*C del sistema consolidato, sia maggiore 
della rigidezza k* del sistema non consolidato (fig.6.29). 
 
La relazione (1), dipende anche dal fattore di struttura q*; questa può anche essere scritta 
nel seguente modo: 
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A parità delle altre grandezze, dalla precedente si evince che la domanda di spostamento 
diminuisce (e quindi migliora l’esito della verifica) al diminuire del fattore di struttura q* 
(da tenere presente che la quantità (1-
Tc
T*
) è minore di zero). Il fattore di struttura, è dato 






Se(T*) è costante, e il fattore di struttura q* diminuisce al diminuire della massa m* ed 
all’aumentare della forza massima del sistema bilineare equivalente F*y. Ovviamente, 
anche in questo caso, l’unica strada percorribile è quella di far aumentare la forza massima 
F*y (il metodo si basa sull’ipotesi di valori alti della massa partecipante al primo modo). Per 
aumentare il valore di F*y, occorre incrementare il valore del tagliante alla base (fig. 6.27). 
Per incrementare le ordinate della curva di capacità occorre incrementare la resistenza dei 
singoli elementi, consolidando per esempio con intonaco armato, iniezioni di malta, FRP, 
ecc. 
 
Nel caso venga variato il periodo T* e si mantengano costanti le altre quantità, la domanda 
di spostamento diminuisce al diminuire del periodo T* e quindi all’aumentare della 
rigidezza k*. Tale affermazione viene dedotta dalla seguente relazione: 
 
d*max = ag  S η F0 ( T* 2π)  )²	  1q* (1- TcT* )+ TcT* 	=  ag  S η F04 π²  q* 1(T*)²+(q*-1)TcT*2 
  
In definitiva, la domanda di spostamento diminuisce all’aumentare della rigidezza (k*) e 
della resistenza (F*y) del sistema bilineare equivalente. 
 
Fig. 6.29 –Sistema efficacemente consolidato. 
• Incremento di resistenza per effetto dell’incremento della capacità di spostamento 
umax 
Aumentare la capacità di spostamento di una struttura è molto complesso, perché la 
massima deformazione dei singoli elementi (e conseguentemente di tutta la struttura) è 
regolata dalla normativa. Per i maschi murari sono previsti i seguenti spostamenti massimi: 
δu = 0.006 ⋅h (per rottura a flessione del maschio)  
δu = 0.004 ⋅h (per rottura a taglio del maschio)  
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Una delle tecniche che si può seguire per aumentare la capacità di spostamento è quella di 
indurre tutti gli elementi a collassare per flessione (per questo tipo di rottura è consentito 
uno spostamento maggiore).  Un’altra tecnica può essere quella di analizzare la rottura 
degli elementi che collassano, e cercare di incrementarne la resistenza (non la rigidezza in 
quanto ne riduce le capacità di spostamento). In questo modo si richiede una forza alla 
base maggiore e quindi probabilmente uno spostamento maggiore.  
Supponiamo per esempio di consolidare la muratura attraverso un incremento della sola 
resistenza a pressoflessione, lasciando inalterata la resistenza a taglio (per esempio si 
interviene con FRP per l’aumento della sola resistenza a pressoflessione). Si ipotizza 
inoltre, che l’incremento della resistenza a pressoflessione del sistema consolidato sia 
sufficiente a far attivare la rottura per meccanismo a taglio del pannello (resistenza a taglio 
minore di quella a pressoflessione dopo il consolidamento). In tali condizioni, la forza di 
snervamento del sistema consolidato aumenta, mentre si riduce lo spostamento ultimo (in 
accordo con la normativa per i meccanismi a taglio: 0,4% dell’altezza). In definitiva, 
incrementando la resistenza a pressoflessione della parete, aumenta la forza di 
snervamento (resistenza) ma diminuisce la capacità di spostamento del sistema 
consolidato.  
 
In definitiva, a parità di m*, l’esito della verifica migliora quando: 
- aumenta la capacità di spostamento (umax); 
- aumenta la rigidezza del sistema bilineare equivalente (k*); 
- aumenta la resistenza del sistema bilineare equivalente (F*y). 
 
6.6 SENSIBILITA’ DEL RISULTATO AL VARIARE DEL FATTORE DI      
CONFIDENZA 
Per poter definire i parametri meccanici che caratterizzano la muratura, occorre stabilire il 
livello di conoscenza (LC) della struttura. Il livello di conoscenza della struttura in esame è 
LC1 (livello di conoscenza limitato), poiché le verifiche in situ dei dettagli costruttivi sono 
basate su rilievi di tipo visivo su un numero limitato de elementi; e le caratteristiche 
meccaniche della muratura sono state definite dalla tabella riportata in normativa (DM 
infrastrutture 14/01/2008), in funzione della tipologia stabilita da esami visivi una volta 
rimossa una superficie di intonaco di almeno 1X1 m. In funzione del livello di conoscenza, è 
stato definito il fattore di confidenza (FC=1.35), con il quale sono stati divisi i parametri di 
resistenza della muratura. 
Lo scopo di questo paragrafo è di valutare come variano i risultati della verifica globale, al 
variare del livello di conoscenza della struttura, ipotizzando che prima di investire in un 
intervento strutturale, si vadano ad incrementare le indagini in situ, passando da verifiche 
limitate a verifiche estese o addirittura esaustive. In questo modo è possibile considerare 
un valore del fattore di confidenza inferiore e parametri di resistenza della muratura 
maggiori. Lo scopo è quello di determinare quali sono le ripercussioni della fase 
preliminare di conoscenza e diagnostica sui risultati dell’analisi globale dell’edificio.  
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6.6.2 Livello di Conoscenza LC2 
 
Il livello di conoscenza LC2 viene raggiunto qualora vengano effettuate verifiche in situ 
estese o esaustive sui dettagli costruttivi (rilievi visivi su tutti gli elementi dell’edificio), e se 
per determinare la qualità della muratura vengono effettuate indagini in situ estese 
(indagini visive effettuate in maniera estesa e sistematica ricorrendo anche a prove 
sperimentali in situ). Per il livello LC2 la normativa permette di assumere un fattore di 
confidenza pari a 1.20. Ai fini della valutazione delle caratteristiche meccaniche della 
muratura, non sono richieste prove sui materiali, i parametri meccanici sono definiti dalla 
tabella riportata in normativa secondo le modalità sotto riportate: 
- Resistenze (fm, τ0): viene assunto il valore medio tra il minimo ed il massimo delle 








- Moduli elastici (E, G): viene assunto il valore medio tra il minimo ed il massimo dei 








Viene di seguito riportata la tabella con le caratteristiche meccaniche assegnate ai maschi 
murari e alle fasce di piano: 
LC2: CONOSCENZA ADEGUATA FC = 1.20 
MURATURA IN PIETRA 
E (KN/m²) fm  (KN/m²) fd  (KN/m²) τ0(KN/m²) τ0d(KN/m²) k 
2262000 4160 3467 85 70 0.85 
MURATURA IN PIETRAME DISORDINATA 
E (KN/m²) fm  (KN/m²) fd  (KN/m²) τ0(KN/m²) τ0d(KN/m²) k 
1305000 2100 1750 39 33 0.85 
LC2: CONOSCENZA ADEGUATA FC = 1.20 
MURATURA IN PIETRA 
E (KN/m²) fhm  (KN/m²) fhd  (KN/m²) fvk0(KN/m²) fvd0(KN/m²) Hp (KN) 
2262000 4160 3467 85 70 288.40 
 
Successivamente vengono illustrati i risultati dell’analisi globale per ogni sistema di forze e 
direzione di spinta (otto casi di carico). Per definire correttamente la curva di capacità, nel 
modello 2), lo spostamento limite del punto di controllo è stato impostato con un valore di 
5.5 cm sia per il sistema di forze secondario che per il sistema di forze principale.  
Successivamente vengono illustrati i risultati dell’analisi globale per ogni sistema di forze e 
direzione di spinta (otto casi di carico). Le curve di Capacità Taglio-Spostamento e le 
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verifiche SLV per mezzo del diagramma Accelerazione-Spostamento sono riportate 
dell’Allegato II. 
6.6.2.1 Risultati Modello 1) 
 
A) Distribuzione Secondaria, Direzione X, Verso positivo  
1) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
2064.63 1.00 6067.04 0.0063 0.205 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
2.02 0.012 83 0.0451 0.0451 0.012  VERIFICATO 
 
2) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
 
Percentuale cerniere formate – 
Step 83 
Stato Cerniere Plastiche 
14.20% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
17.30% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
31.50% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
B) Distribuzione Secondaria, Direzione X, Verso negativo  
1) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
2064.63 1.00 5991.89 0.0064 0.206 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
2.05 0.012 36 0.0194 0.0194 0.012  VERIFICATO 
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2) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
   
Percentuale cerniere formate – 
Step 36 
Stato Cerniere Plastiche 
16.60% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
36.00% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
52.60% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
C) Distribuzione Secondaria, Direzione Y, Verso positivo  
1) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
2064.63 1.00 4353.14 0.0187 0.352 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
2.82 0.025 61 0.0336 0.0336 0.025  VERIFICATO 
 
2) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
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Percentuale cerniere formate – 
Step 61 
Stato Cerniere Plastiche 
21.10% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
4.70% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
25.80% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
D) Distribuzione Secondaria, Direzione Y, Verso negativo  
1) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
2064.63 1.00 4075.91 0.0169 0.336 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
3.00 0.024 47 0.0255 0.0255 0.024  VERIFICATO 
 
2) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
     
Percentuale cerniere formate – 
Step 47 
Stato Cerniere Plastiche 
15.40% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
7.60% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
23.00% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
E) Distribuzione Principale, Direzione X, Verso positivo   
1) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
1289.73 1.01 4620.41 0.0055 0.191 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
1.66 0.010 84 0.0458 0.0461 0.010 VERIFICATO 
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2) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
                  
Percentuale cerniere formate – 
Step 84 
Stato Cerniere Plastiche 
17.20% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
15.20% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
32.40% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
F) Distribuzione Principale, Direzione X, Verso negativo    
1) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
1289.73 1.01 4446.97 0.0056 0.192 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
1.72 0.010 57 0.0310 0.0312 0.010 VERIFICATO 
 
2) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
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Percentuale cerniere formate – 
Step 57 
Stato Cerniere Plastiche 
20.50% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
14.80% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
35.30% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
G) Distribuzione Principale, Direzione Y, Verso positivo    
1) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
1280.28 0.73 4594.17 0.0169 0.336 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
1.66 0.021 78 0.0581 0.0426 0.015 VERIFICATO 
 
2) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
           
Percentuale cerniere formate – 
Step 78 
Stato Cerniere Plastiche 
25.90% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
8.70% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
34.60% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
H) Distribuzione Principale, Direzione Y, Verso negativo  
1) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
1280.28 0.73 4547.58 0.0168 0.334 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
1.67 0.021 74 0.0556 0.0408 0.015 VERIFICATO 
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2) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
                                
Percentuale cerniere formate – 
Step 74 
Stato Cerniere Plastiche 
22.20% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
4.70% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
26.90% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
 
I) Tabella Riassuntiva Risultati Analisi Pushover 
            
Distribuzione 
Secondaria           
  m* Γ Fy* T* det* q* d*max d*u du dmax du ≥ dmax 
+X 2064.63 1.00 6067.04 0.205 0.0063 2.02 0.012 0.0451 0.0451 0.012 VERIFICATO  
-X 2064.63 1.00 5991.89 0.206 0.0064 2.05 0.012 0.0194 0.0194 0.012 VERIFICATO  
+Y 2064.63 1.00 4353.14 0.352 0.0187 2.82 0.025 0.0336 0.0336 0.025  VERIFICATO 
-Y 2064.63 1.00 4075.91 0.336 0.0169 3.00 0.024 0.0255 0.0255 0.024  VERIFICATO 
            
Distribuzione 
Principale         
  m* Γ Fy* T* det* q* d*max d*u du dmax du ≥ dmax 
+X 1289.73 1.01 4620.41 0.191 0.0055 1.66 0.010 0.0458 0.0461 0.010 VERIFICATO  
-X 1289.73 1.01 4446.97 0.192 0.0056 1.72 0.010 0.0310 0.0312 0.010 VERIFICATO  
+Y 1280.28 0.73 4594.17 0.336 0.0169 1.66 0.021 0.0581 0.0426 0.015 VERIFICATO  
-Y 1280.28 0.73 4547.58 0.334 0.0168 1.67 0.021 0.0556 0.0408 0.015 VERIFICATO  
 
La struttura soddisfa la verifica globale allo Stato Limite di Salvaguardia della Vita, 
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6.6.2.2 Risultati Modello 2) 
 
A) Distribuzione Secondaria, Direzione X, Verso positivo  
1) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
2070.59 1.00 7079.55 0.0078 0.227 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
1.74 0.012 45 0.0248 0.0248 0.012  VERIFICATO 
 
2) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
                                   
Percentuale cerniere formate – 
Step 45 
Stato Cerniere Plastiche 
27.00% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
2.70% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
29.70% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
B) Distribuzione Secondaria, Direzione X, Verso negativo  
1) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
2070.59 1.00 7105.39 0.0083 0.234 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
1.73 0.013 43 0.0237 0.0237 0.013  VERIFICATO 
 
2) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
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Percentuale cerniere formate – 
Step 43 
Stato Cerniere Plastiche 
1.60% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
26.40% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
28.00% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
C) Distribuzione Secondaria, Direzione Y, Verso positivo  
1) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
2070.59 1.00 4367.94 0.0183 0.348 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
2.82 0.025 53 0.0292 0.0292 0.025  VERIFICATO 
 
2) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
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Percentuale cerniere formate – 
Step 53 
Stato Cerniere Plastiche 
22.50% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
3.30% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
25.80% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
D) Distribuzione Secondaria, Direzione Y, Verso negativo  
1) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
2070.59 1.00 4069.27 0.0179 0.344 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
3.00 0.025 52 0.0286 0.0286 0.025  VERIFICATO 
 
2) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
                                  
Percentuale cerniere formate – 
Step 52 
Stato Cerniere Plastiche 
22.00% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
3.60% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
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E) Distribuzione Principale, Direzione X, Verso positivo   
1) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
1154.05 1.23 4633.29 0.0063 0.204 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
1.48 0.010 52 0.0232 0.0285 0.012 VERIFICATO 
 
2) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
                    
Percentuale cerniere formate – 
Step 52 
Stato Cerniere Plastiche 
25.20% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
4.80% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
30.00% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
F) Distribuzione Principale, Direzione X, Verso negativo    






2) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
1154.05 1.23 4534.14 0.0065 0.207 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
1.51 0.010 47 0.0221 0.0272 0.012 VERIFICATO 
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Percentuale cerniere formate – 
Step 47 
Stato Cerniere Plastiche 
24.60% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
2.80% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
27.40% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
G) Distribuzione Principale, Direzione Y, Verso positivo    
1) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
1171.20 0.78 4394.02 0.0151 0.317 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
1.58 0.019 65 0.0459 0.0358 0.015 VERIFICATO 
 
2) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
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Percentuale cerniere formate – 
Step 65 
Stato Cerniere Plastiche 
25.40% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
3.60% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
29.00% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
H) Distribuzione Principale, Direzione Y, Verso negativo  
1) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
1171.20 0.78 4330.69 0.0155 0.321 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
1.61 0.020 68 0.0556 0.0434 0.015 VERIFICATO 
 
2) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u                             
                                
Percentuale cerniere formate – 
Step 68 
Stato Cerniere Plastiche 
26.10% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
3.90% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
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I) Tabella Riassuntiva Risultati Analisi Pushover 
            
Distribuzione 
Secondaria           
  m* Γ Fy* T* det* q* d*max d*u du dmax du ≥ dmax 
+X 2070.59 1.00 7079.55 0.227 0.0078 1.74 0.012 0.0248 0.0248 0.012 VERIFICATO  
-X 2070.59 1.00 7105.39 0.234 0.0083 1.73 0.013 0.0237 0.0237 0.013 VERIFICATO  
+Y 2070.59 1.00 4367.94 0.348 0.0183 2.82 0.025 0.0292 0.0292 0.025  VERIFICATO 
-Y 2070.59 1.00 4069.27 0.344 0.0179 3.00 0.025 0.0286 0.0286 0.025  VERIFICATO 
            
Distribuzione 
Principale         
  m* Γ Fy* T* det* q* d*max d*u du dmax du ≥ dmax 
+X 1154.05 1.23 4633.29 0.204 0.0063 1.48 0.010 0.0232 0.0285 0.012 VERIFICATO  
-X 1154.05 1.23 4534.14 0.207 0.0065 1.51 0.010 0.0221 0.0272 0.012 VERIFICATO  
+Y 1171.20 0.78 4394.02 0.317 0.0151 1.58 0.019 0.0459 0.0358 0.015 VERIFICATO  
-Y 1171.20 0.78 4330.69 0.321 0.0155 1.61 0.020 0.0556 0.0434 0.015 VERIFICATO  
 
La struttura soddisfa la verifica globale allo Stato Limite di Salvaguardia della Vita, 
risultando soddisfatta per tutte e otto le combinazioni di carico; la verifica globale, sia nel 
modello 1) che nel modello 2), ha avuto lo stesso esito. 
 
 
6.6.3 Livello di Conoscenza LC3 
Il livello di conoscenza LC3 viene raggiunto nel caso in cui vengano effettuate verifiche in 
situ estese o esaustive sui dettagli costruttivi, e sulle proprietà dei materiali vengano 
effettuate indagini in situ esaustive (oltre alle indagini visive, devono essere effettuate 
prove sperimentali in situ o in laboratorio su campioni indisturbati, per valutare le 
caratteristiche meccaniche della muratura da considerare nell’analisi strutturale). Per il 
livello di conoscenza LC3, la normativa permette di assumere un fattore di confidenza pari 
a 1.00.  
Per questo livello di conoscenza sono obbligatorie le prove sui materiali, e i parametri della 
muratura vengono determinati in funzione del numero dei provini a disposizione: 
a) Sono disponibili tre o più provini per ogni tipologia di muratura: 
o Resistenze, viene assunto il valore medio ottenuto dalle prove; 
o Moduli elastici, viene assunto il valore medio ottenuto dalle prove o il valore 
medio tra il minimo ed il massimo dei moduli elastici riportati nella tabella 1 al 
paragrafo 2.2. 
b) Sono disponibili due provini per ogni tipologia di muratura: 
o Resistenze,  
- se il valore medio delle resistenze ottenute dalle prove è compreso 
nell’intervallo delle resistenze riportato nella tabella 1 al paragrafo 2.2., 
viene assunto come valore di resistenza il valore medio delle resistenze 
riportate in tabella; 
Capitolo VI 
  186 
- se il valore medio delle prove è maggiore dell’estremo superiore delle 
resistenze riportate in tabella, viene assunto quest’ultimo come valore di 
resistenza per i materiali; 
- se il valore medio delle resistenze delle prove è inferiore al valore minimo 
delle resistenze riportate in tabella, viene assunto come valore di resistenza 
per il materiale il valore medio delle prove.  
o Moduli elastici, definiti come nel caso a).  
c) E’ disponibile un solo provino per ogni tipologia di muratura: 
o Resistenze, 
- se il valore di resistenza della prova è maggiore del valore minimo delle 
resistenze riportate nella tabella 1 paragrafo 2.2, viene assunto come valore 
medio per la resistenza del materiale il valore medio delle resistenze 
riportate nella suddetta tabella; 
- se il valore di resistenza della prova è inferiore al minimo delle resistenze 
riportate in tabella, viene assunto come valore medio per la resistenza del 
materiale il valore della prova.  





            se fm,p ≥ fm,min 
fm = fm,p                                           se fm,p < fm,min 
(lo stesso vale per τ0). 








Nel caso in esame, non sono state effettuate prove in situ o in laboratorio per determinare 
le caratteristiche meccaniche della muratura. Pertanto si ipotizza di avere a disposizione un 
solo provino per ogni tipologia di muratura e che il valore di resistenza della prova sia 
inferiore al minimo delle resistenze riportate in tabella 1 paragrafo 2.2 (caso C).  I valori 















Viene di seguito riportata la tabella con le caratteristiche meccaniche assegnate ai maschi 
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LC3: CONOSCENZA ACCURATA FC = 1.00 
MURATURA IN PIETRA 
E (KN/m²) fm  (KN/m²) fd  (KN/m²) τ0(KN/m²) τ0d(KN/m²) k 
2262000 4160 4160 85 85 0.85 
MURATURA IN PIETRAME DISORDINATA 
E (KN/m²) fm  (KN/m²) fd  (KN/m²) τ0(KN/m²) τ0d(KN/m²) k 
1305000 2100 2100 39 39 0.85 
LC3: CONOSCENZA ACCURATA FC = 1.00 
MURATURA IN PIETRA 
E (KN/m²) fhm  (KN/m²) fhd  (KN/m²) fvk0(KN/m²) fvd0(KN/m²) Hp (KN) 
2262000 4160 4160 85 85 346.08 
 
Per definire correttamente la curva di capacità, lo spostamento limite del punto di 
controllo è stato impostato con un valore di 6.5 cm sia per il sistema di forze secondario 
che per il sistema di forze principale.  
Successivamente vengono illustrati i risultati dell’analisi globale per ogni sistema di forze e 
direzione di spinta (otto casi di carico). Le curve di Capacità Taglio-Spostamento e le 
verifiche SLV per mezzo del diagramma Accelerazione-Spostamento sono riportate 
dell’Allegato II. 
 
6.6.3.1 Risultati Modello 1) 
 
A) Distribuzione Secondaria, Direzione X, Verso positivo  
1) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
2064.63 1.00 6211.52 0.0063 0.205 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
1.98 0.011 70 0.0456 0.0456 0.011  VERIFICATO 
 
2) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
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Percentuale cerniere formate – 
Step 70 
Stato Cerniere Plastiche 
15.60% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
17.30% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
32.90% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
B) Distribuzione Secondaria, Direzione X, Verso negativo 
1) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
2064.63 1.00 6098.69 0.0065 0.208 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
2.01 0.012 47 0.0302 0.0302 0.012  VERIFICATO 
 
2) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
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Percentuale cerniere formate – 
Step 47 
Stato Cerniere Plastiche 
19.10% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
13.10% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
32.20% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
C) Distribuzione Secondaria, Direzione Y, Verso positivo  
1) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
2064.63 1.00 4581.41 0.0194 0.359 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
2.68 0.026 55 0.0359 0.0359 0.026  VERIFICATO 
 
2) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
                                   
Percentuale cerniere formate – 
Step 56 
Stato Cerniere Plastiche 
15.60% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
9.10% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
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D) Distribuzione Secondaria, Direzione Y, Verso negativo  
1) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
2064.63 1.00 4281.20 0.0170 0.336 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
2.87 0.024 83 0.0537 0.0537 0.024  VERIFICATO 
 
2) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
     
Percentuale cerniere formate – 
Step 83 
Stato Cerniere Plastiche 
24.60% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
6.60% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
31.20% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
E) Distribuzione Principale, Direzione X, Verso positivo   
1) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
1289.73 1.01 4733.65 0.0055 0.192 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
1.62 0.009 72 0.0460 0.0465 0.009  VERIFICATO 
 
2) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
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Percentuale cerniere formate – 
Step 72 
Stato Cerniere Plastiche 
14.20% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
19.90% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
34.10% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
F) Distribuzione Principale, Direzione X, Verso negativo   
1) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
1289.73 1.01 4581.06 0.0057 0.194 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
1.67 0.010 68 0.0438 0.0441 0.010  VERIFICATO 
 
2) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
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Percentuale cerniere formate – 
Step 68 
Stato Cerniere Plastiche 
15.80% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
18.30% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
34.10% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
G) Distribuzione Principale, Direzione Y, Verso positivo   
1) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
1280.28 0.73 4823.11 0.0183 0.348 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
1.58 0.022 63 0.0561 0.0410 0.016  VERIFICATO 
 
2) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
            
Percentuale cerniere formate – 
Step 63 
Stato Cerniere Plastiche 
23.40% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
4.50% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
27.90% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
 
H) Distribuzione Principale, Direzione Y, Verso positivo   
1) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
1280.28 0.73 4674.34 0.0168 0.335 0.546 0.606 
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q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
1.63 0.021 70/71 0.0624 0.0456 0.015  VERIFICATO 
 
2) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
            
Percentuale cerniere formate – 
Step 66 
Stato Cerniere Plastiche 
22.40% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
7.00% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
29.40% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
I) Tabella Riassuntiva Risultati Analisi Pushover 
            
Distribuzione 
Secondaria           
  m* Γ Fy* T* det* q* d*max d*u du dmax du ≥ dmax 
+X 2064.63 1.00 6211.52 0.205 0.0063 1.98 0.011 0.0456 0.0456 0.011 VERIFICATO  
-X 2064.63 1.00 6098.69 0.208 0.0065 2.01 0.012 0.0302 0.0302 0.012 VERIFICATO  
+Y 2064.63 1.00 4581.41 0.359 0.0194 2.68 0.026 0.0359 0.0359 0.026  VERIFICATO 
-Y 2064.63 1.00 4281.20 0.336 0.0170 2.87 0.024 0.0537 0.0537 0.024  VERIFICATO 
            
Distribuzione 
Principale         
  m* Γ Fy* T* det* q* d*max d*u du dmax du ≥ dmax 
+X 1289.73 1.01 4733.65 0.192 0.0055 1.62 0.009 0.0460 0.0465 0.009 VERIFICATO  
-X 1289.73 1.01 4581.06 0.194 0.0057 1.67 0.010 0.0438 0.0441 0.010 VERIFICATO  
+Y 1280.28 0.73 4823.11 0.348 0.0183 1.58 0.022 0.0561 0.0410 0.016 VERIFICATO  
-Y 1280.28 0.73 4674.34 0.335 0.0168 1.63 0.021 0.0624 0.0456 0.015 VERIFICATO  
 
La struttura soddisfa la verifica globale allo Stato Limite di Salvaguardia della Vita, 
risultando soddisfatta per tutte e otto le combinazioni di carico.  
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6.6.3.2 Risultati Modello 2) 
 
A) Distribuzione Secondaria, Direzione X, Verso positivo  





2) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
            
Percentuale cerniere formate – 
Step 52 
Stato Cerniere Plastiche 
24.60% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
6.20% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
30.80% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
B) Distribuzione Secondaria, Direzione X, Verso negativo 
1) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
2070.59 1.00 7372.21 0.0084 0.237 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
1.67 0.013 52 0.0287 0.0287 0.013  VERIFICATO 
 
2) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
                              
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
2070.59 1.00 7454.49 0.0082 0.224 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
1.65 0.013 52 0.0286 0.0286 0.013  VERIFICATO 
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Percentuale cerniere formate – 
Step 52 
Stato Cerniere Plastiche 
23.20% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
5.30% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
28.50% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
C) Distribuzione Secondaria, Direzione Y, Verso positivo  
1) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
2070.59 1.00 4712.64 0.0202 0.367 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
2.61 0.026 81 0.0446 0.0446 0.026  VERIFICATO 
 
2) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
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Percentuale cerniere formate – 
Step 81 
Stato Cerniere Plastiche 
24.80% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
4.60% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
29.40% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
D) Distribuzione Secondaria, Direzione Y, Verso negativo  
1) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
2070.59 1.00 4138.99 0.0180 0.346 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
2.97 0.025 54 0.0297 0.0297 0.025  VERIFICATO 
 
2) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
                                     
Percentuale cerniere formate – 
Step 54 
Stato Cerniere Plastiche 
21.50% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
3.60% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 









  197 
E) Distribuzione Principale, Direzione X, Verso positivo   
1) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
1154.05 1.23 4963.62 0.0067 0.211 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
1.38 0.010 82 0.0367 0.0451 0.012  VERIFICATO 
 
2) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
      
Percentuale cerniere formate – 
Step 82 
Stato Cerniere Plastiche 
17.20% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
13.60% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
30.80% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
F) Distribuzione Principale, Direzione X, Verso negativo   
1) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
1154.05 1.23 4459.48 0.0060 0.200 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
1.54 0.010 79 0.0351 0.0431 0.012  VERIFICATO 
 
2) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u                
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Percentuale cerniere formate – 
Step 79 
Stato Cerniere Plastiche 
15.10% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
14.20% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
29.30% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
G) Distribuzione Principale, Direzione Y, Verso positivo   
1) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
1171.20 0.78 4587.70 0.0162 0.328 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
1.52 0.020 69 0.0487 0.0380 0.016  VERIFICATO 
 
2) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u 
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   Percentuale cerniere formate – 
Step 69 
Stato Cerniere Plastiche 
25.70% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
3.30% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
29.00% TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
H) Distribuzione Principale, Direzione Y, Verso positivo   
1) Risultati Analisi Push-Over  
m* Γ Fy* det* T* Tc Se(T*) [g] 
1171.20 0.78 4383.55 0.0157 0.335 0.546 0.606 
q* d*max Step d*u du  dmax du ≥ dmax 
1.59 0.019 67 0.0467 0.0364 0.015  VERIFICATO 
 
2) Stato di deformazione corrispondente allo step di carico nel quale si raggiunge 
la capacità di spostamento ultima della struttura d*u             
             
Percentuale cerniere formate – 
Step 67 
Stato Cerniere Plastiche 
24.10% B - Cerniera in fase iniziale plastica 
4.10% D/E – Superamento del valore dello spostamento a rottura 
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I) Tabella Riassuntiva Risultati Analisi Pushover 
            
Distribuzione 
Secondaria           
  m* Γ Fy* T* det* q* d*max d*u du dmax du ≥ dmax 
+X 2070.59 1.00 7454.49 0.224 0.0082 1.65 0.013 0.0286 0.0286 0.013 VERIFICATO  
-X 2070.59 1.00 7372.21 0.237 0.0084 1.67 0.013 0.0287 0.0287 0.013 VERIFICATO  
+Y 2070.59 1.00 4712.64 0.367 0.0202 2.61 0.026 0.0446 0.0446 0.026  VERIFICATO 
-Y 2070.59 1.00 4138.99 0.346 0.0180 2.97 0.025 0.0297 0.0297 0.025  VERIFICATO 
            
Distribuzione 
Principale       
 
  
  m* Γ Fy* T* det* q* d*max d*u du dmax du ≥ dmax 
+X 1154.05 1.23 4963.62 0.211 0.0067 1.38 0.010 0.0367 0.0451 0.012 VERIFICATO  
-X 1154.05 1.23 4459.48 0.200 0.0060 1.54 0.010 0.0351 0.0431 0.012 VERIFICATO  
+Y 1171.20 0.78 4587.70 0.328 0.0162 1.52 0.020 0.0487 0.0380 0.016 VERIFICATO  
-Y 1171.20 0.78 4383.55 0.335 0.0157 1.59 0.019 0.0467 0.0364 0.015 VERIFICATO  
 
La struttura soddisfa la verifica globale allo Stato Limite di Salvaguardia della Vita, 
risultando soddisfatta per tutte e otto le combinazioni di carico; la verifica globale, sia nel 
modello 1) che nel modello 2), ha avuto lo stesso esito. 
 
 
6.6.4 Confronto fra i risultati ottenuti con i livelli di conoscenza LC1, LC2 e LC3 
Al fine di rendere più chiaro e di diretta comprensione il confronto fra le capacità 
strutturali ottenute per diversi livelli di conoscenza e quindi per diversi valori di resistenza 
e rigidezza assegnati alla muratura, vengono riportate in un unico grafico le bilineari 
equivalenti nel dominio ADSR ottenute per ogni direzione e verso dell’azione sismica nei 
tre casi considerati: FC=1.35, FC=1.20, FC=1.00. 
In seguito vengono riportati i diagrammi accelerazione-spostamento per ogni sistema di 
forze e direzione di spinta, indicando con: 
a) Verifica allo SLV per mezzo del diagramma accelerazione spostamento nel caso 
FC=1.35; 
b) Verifica allo SLV per mezzo del diagramma accelerazione spostamento nel caso 
FC=1.20; 
c) Verifica allo SLV per mezzo del diagramma accelerazione spostamento nel caso 
FC=1.00; 





6.6.4.1      Risultati Modello 1) 
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1) Distribuzione Principale +X 
 
a)                                                     b)                                                     c) 
 
d) 
2) Distribuzione Principale -X 
 
a)                                                  b)                                                 c) 
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d) 
3) Distribuzione Principale +Y 
 
a)                                                 b)                                                   c) 
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4) Distribuzione Principale -Y 
 
a)                                                      b)                                             c) 
     
d) 
 
5) Distribuzione Secondaria +X 
 
a)                                                      b)                                             c) 
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d) 
 
6) Distribuzione Secondaria -X 
 
a)                                                      b)                                             c) 
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7) Distribuzione Secondaria +Y 
 
a)                                                      b)                                             c) 
      
d) 
 
8) Distribuzione Secondaria -Y 
 
a)                                                      b)                                             c) 
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d) 
Il comportamento meccanico dei materiali viene descritto attraverso tre parametri: la 
rigidezza, espressa come inclinazione del tratto in cui il comportamento è elastico (modulo 
elastico), la resistenza, caratterizzata dalla forza di snervamento, e lo spostamento ultimo 
del materiale prima della rottura.  L’ipotesi di approfondire le indagini conoscitive sulla 
struttura, ha determinato una diminuzione del fattore di confidenza e quindi l’aumento 
delle caratteristiche meccaniche della muratura: aumento della resistenza a compressione, 
aumento della resistenza a taglio e aumento del valore del modulo elastico (e quindi della 
rigidezza).  
Dai grafici che riportano le tre curve bilineari nel dominio ADSR ottenute al variare del 
fattore di confidenza, è stato possibile valutare l’effetto che la variazione delle 
caratteristiche meccaniche del materiale ha avuto sulla capacità globale della struttura. E’ 
stato possibile osservare una variazione diversa del comportamento globale nelle due 
direzioni: 
- Direzione Y → incremento del taglio massimo sviluppato alla base, 
incremento della capacità di spostamento ultima e una lieve diminuzione 
della rigidezza globale della struttura; 
- Direzione X → incremento del taglio massimo resistente sviluppato alla 
base, aumento della capacità di spostamento ultima, e un aumento della 
rigidezza globale soltanto nei casi di distribuzione secondaria, verso sia 
positivo che negativo.  
La struttura quando è sottoposta a sismi violenti, non resta indefinitivamente elastica, 
perciò è necessario mettere in conto il suo comportamenti post-elastico. Il problema si è 
spostato, con le analisi pushover, dalla resistenza alla capacità di subire grandi 
deformazioni anelastiche senza collassare. La duttilità della struttura rappresenta la sua 
capacità di sopportare grandi deformazioni (inelastiche) dopo il raggiungimento della 
soglia elastica e prima della rottura, senza avere una riduzione eccessiva della rigidezza e 
della resistenza. La forma della curva di capacità della struttura dipende da molti fattori: 
caratteristiche del materiale, tipologia strutturale, criteri di progettazione (regolarità 
strutturale), particolari costruttivi e grado di iperstaticità. L’incremento della resistenza del 
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materiale, in questo caso, ha comportato anche un aumento della capacità di evolvere in 
campo plastico dell’elemento; l’aumento della duttilità locale è stata infatti la condizione 
necessaria per un aumento della duttilità globale. Si può notare infatti come passando a 
livelli di conoscenza più elevati, la capacità di spostamento ultimo della struttura (e quindi 
la sua duttilità) aumenti (fig. 6.32-6.33).  
 
 Fig. 6.32– Confronto fra gli spostamenti ultimi ottenuti al variare del fattore di confidenza per la direzione X 
per ogni verso e distribuzione considerata.  
 
Fig.6.33 –Confronto fra gli spostamenti ultimi ottenuti al variare del fattore di confidenza per la direzione Y 
per ogni verso e distribuzione considerata.  
L’aumento simultaneo di rigidezza, resistenza globale e capacità di spostamento ultimo 
(duttilità), comportano un aumento dell’area sottesa dalla curva di capacità, e quindi una 
maggiore capacità di dissipare energia della struttura. Infatti, affinché una struttura 
soggetta all’azione sismica non raggiunga il collasso, l’energia dissipata globalmente 
durante i cicli (il moto del terreno è oscillatorio, per questo la risposta è di tipo ciclica) 
dovrà essere non inferiore a quella fornita dal sisma. L’energia trasmessa dal sisma 
all’edificio viene dissipata per deformare anelasticamente la struttura, per evitare che le 
forze inerziali assumano valori elevati. La struttura quindi, all’aumentare del livello di 
conoscenza, risulta in grado di resistere a sismi di intensità più elevata. La sicurezza è 
intesa come la capacità di dissipare energia, senza che le caratteristiche meccaniche 
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degradino troppo rapidamente, e che quindi venga compromessa la capacità di resistenza 
ai carichi verticali.  
Nei casi di distribuzione principale e secondaria, sempre nella direzione +Y, si ha una 
riduzione di rigidezza, all’aumentare del livello di conoscenza (fig. 6.34) e quindi dei valori 




Fig.6.34 –Confronto fra le bilineari equivalenti ottenute per FC=1.35, FC=1.20, FC=1.00. 
Il caso che si è venuto a creare è riportato nella figura 6.33. La rigidezza K* del sistema 
equivalente è ottenuta dall’intersezione tra la curva di capacità ridotta e la retta 
orizzontale passante per 0.7F*u; determinando in questo modo la rigidezza K*, una curva 
con una forza alla base maggiore ed una rigidezza elastica iniziale maggiore, può fornire 
una rigidezza del sistema equivalente minore.  
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Fig. 6.35 – Sistema con FC=1.00 avente resistenza maggiore e rigidezza minore del sistema con FC=1.35. 
La rigidezza del sistema equivalente (K*c) ottenuto assumendo un fattore di confidenza 
FC=1.00 è minore di quella del sistema equivalente calcolato con FC=1.35. Dalla relazione 
(2) è possibile notare che il periodo del sistema equivalente è direttamente collegato alla 
rigidezza; la riduzione della rigidezza comporta un aumento del periodo proprio e di 
conseguenza un incremento della domanda di spostamento. Infatti in alcuni casi (non in 
quello della struttura analizzata) può verificarsi anche che se l’effetto della riduzione della 
rigidezza è maggiore dell’effetto dell’incremento della forza massima, l’esito della verifica 
globale peggiori.  
 T* = 2π m*
K*
                 (2) 
 
Nell’altra direzione (X), invece, l’aumento di rigidezza globale, porta ad una diminuzione 
della domanda di spostamento, e quindi un maggiore livello di sicurezza della struttura.  
 
6.6.4.2      Risultati Modello 2) 
 
 
1) Distribuzione Principale +X 
 
a)                                                    b)                                                     c) 
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d) 
2) Distribuzione Principale -X 
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3) Distribuzione Principale +Y 
 
a)                                                 b)                                                   c) 
       
d) 
4) Distribuzione Principale -Y 
 
a)                                                      b)                                             c) 
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d) 
5) Distribuzione Secondaria +X 
 
a)                                                      b)                                             c) 
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6) Distribuzione Secondaria -X 
 
a)                                                      b)                                             c) 
    
d) 
7) Distribuzione Secondaria +Y 
 
a)                                                      b)                                             c) 
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d) 
8) Distribuzione Secondaria -Y 
 
a)                                                      b)                                             c) 
    
d) 
Come nelle analisi svolte nel modello 1), anche nel modello 2) è possibile valutare una 
variazione diversa del comportamento globale nelle due direzioni: 
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- Direzione Y → incremento del taglio massimo sviluppato alla base, 
incremento della capacità di spostamento ultima e una lieve diminuzione 
della rigidezza globale della struttura; 
- Direzione X → incremento del taglio massimo resistente sviluppato alla 
base, aumento della capacità di spostamento ultima, e nessuna variazione 
della rigidezza globale della struttura. 
L’ipotesi alla base dell’approccio prestazionale in termini di confronto tra capacità e 
domanda di spostamento, è quella di ammettere che la struttura, per effetto delle azioni 
sismiche, possa deformarsi ben oltre il limite elastico, subendo notevoli danneggiamenti, 
purché mantenga integra la propria capacità di sopportare carichi verticali. In termini di 
verifica, maggiore è la duttilità disponibile dalla struttura e minore sarà la sua vulnerabilità 
all’evento sismico. 
Il confronto dei risultati ottenuti dai due modelli al variare del fattore di confidenza, porta 
a esiti molto simili. Anche nel modello 2), a livelli di conoscenza più elevati, corrisponde un 
aumento della capacità di spostamento ultimo della struttura (fig. 6.36-6.37).  
 
 Fig. 6.36– Confronto fra gli spostamenti ultimi ottenuti al variare del fattore di confidenza per la direzione X 
per ogni verso e distribuzione considerata.  
 
Fig.6.37 –Confronto fra gli spostamenti ultimi ottenuti al variare del fattore di confidenza per la direzione Y 
per ogni verso e distribuzione considerata.  
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Concludendo, è importante sottolineare come all’aumentare del livello di conoscenza, la 
struttura risulti globalmente verificata in tutte le direzioni dell’azione sismica, per entrambi 
i casi di carico. Le indagini conoscitive, nel caso della scuola “A.Ciancia”, hanno un ruolo 






































  217 
Capitolo VII 
MECCANISMI LOCALI DI COLLASO 
 
7.1  MECANISMI LOCALI DI COLLASSO  
Nelle tecniche di calcolo di tipo globale (come l’analisi Pushover), tutti gli elementi che 
compongono la struttura contribuiscono alla resistenza della stessa, ed il parametro con il 
quale si stabilisce l’esito della verifica è unico per tutta la struttura. Il D.M. del 14 gennaio 
2008 e la relativa Circolare esplicativa del 2 febbraio 2009 n. 617, al punto C8.7.1.1 
riguardante gli edifici esistenti, indicano che la valutazione della sicurezza sismica degli 
edifici in muratura deve essere eseguita sia attraverso l’analisi analisi globale, sia in 
riferimento all’analisi dei meccanismi locali di collasso. A seguito di eventi sismici, nelle 
costruzioni in muratura, i crolli si sono verificati non solo per la scarsa qualità del materiale, 
ma anche per la carenza di collegamenti tra i vari elementi strutturali che costituiscono 
l’edificio. Infatti i meccanismi locali che possono essere ritenuti significativi per la 
costruzione, sono ipotizzati sulla base della conoscenza del comportamento sismico di 
strutture analoghe, già danneggiate dal terremoto, o individuati considerando la presenza 
di eventuali stati fessurativi, anche di natura non sismica. Nelle analisi globali entrano in 
gioco le resistenze dei vari pannelli murari, ma non le connessioni fra i vari elementi. Per 
questo motivo le analisi di tipo globale devono essere affiancate dalle analisi dei 
meccanismi locali.  
Nelle nuove costruzioni, invece, il rispetto delle regole che garantiscono un 
comportamento globale della struttura in muratura, viene previsto durante la fase di 
progetto e di realizzazione dell’opera. Nelle norme infatti, per assicurare un buon 
comportamento scatolare, sono previsti: validi collegamenti tra orizzontamenti e strutture 
verticali, trasmissioni adeguate delle azioni orizzontali agli elementi di controvento, e una 
intima connessione nelle intersezioni fra elementi verticali.  
 
Le costruzioni in muratura presentano una intrinseca vulnerabilità sismica, in quanto le 
forze d’inerzia orizzontali possono provocare la perdita di equilibrio, specie in elementi 
snelli e non connessi (aggetti, pareti male ammorsate). Inoltre la muratura è un materiale 
poco resistente a stati di trazione, soprattutto sui piani orizzontali dei corsi normalmente 
compressi e invece soggetti a tensioni tangenziali e di trazione in occasione del sisma, con 
conseguenti lesioni per scorrimento o distacco tra gli elementi. Il collasso sismico di una 
costruzione in muratura, quindi, avviene in genere per perdita dell’equilibrio di porzioni 
strutturali, piuttosto che per il superamento di uno stato tensionale limite di resistenza 
(formazione di meccanismi locali). Devono quindi essere individuati i meccanismi di 
collasso più plausibili, ciascuno ottenuto trasformando la struttura, con introduzione di 
piani di frattura, in un cinematismo di blocchi rigidi che ruotano o scorrono l’uno rispetto 
all’altro. L’analisi deve essere svolta su un numero limitato di meccanismi effettivamente 
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possibili in considerazione della tecnologia costruttiva e meglio se riconosciuti, a seguito di 
un sisma, sul manufatto in oggetto o su altri edifici simili. Nel calcolo dei meccanismi locali 
si tiene conto della qualità della connessione fra pareti e fra pareti ed orizzontamenti, della 
presenza di cordoli o catene, della presenza di elementi spingenti (archi, volte, tetti ecc.) 
ed anche di eventuali edifici adiacenti. Per l’analisi sismica dei meccanismi locali si può far 
ricorso ai metodi dell’analisi limite dell’equilibrio che assume significato se è garantita una 
certa monoliticità della parete. 
 
L’attivazione di un meccanismo di primo modo, comporta la formazione di fessure e 
sconnessioni che individuano porzioni della compagine muraria che si separano dalle altre 
(da qui la denominazione “meccanismi locali”) e si muovono monoliticamente, come corpi 
rigidi, seguendo cinematismi dipendenti da vari parametri, ruotando le une rispetto alle 
altre. Tali porzioni distinte della costruzione sono dette “macroelementi”.  
 
Per prima cosa devono essere individuati i meccanismi più plausibili per la costruzione in 
esame; di seguito vengono elencati i cinematismi di collasso più comuni: 
- Meccanismo di ribaltamento semplice di parete monolitica: può interessare 
porzioni di parete con geometrie diverse (in funzione delle aperture e del quadro 
fessurativo presente) e uno o più piani dell’edificio. Il meccanismo si attiva nel caso 
in cui:  
o  la parete non risulti efficacemente vincolata in sommità (assenza di 
dispositivi di collegamento quali cordoli e catene); 
o non sono sufficienti le connessioni in corrispondenza delle 
intersezioni murarie.  
Un’altra condizione necessaria al cinematismo è che non vi siano elementi, 
come solai ben ammorsati, che creino un collegamento orizzontale fra le 
pareti impedendo la rotazione. Il meccanismo si manifesta con la rotazione 
rigida di intere facciate, o delle sue porzioni (se coinvolge un piano si tratta 
di solito di quello in sommità) intorno a delle cerniere cilindriche disposte 
con l’asse orizzontale, alla base degli elementi. Questo meccanismo si 
verifica nelle strutture dove non sono presenti cordoli o catene al livello 
degli orizzontamenti, le intersezioni murarie sono di cattiva qualità, gli 
orizzontamenti sono deformabili e mal collegati, e nel caso fossero presenti 
spinte, queste non sono contrastate.  
 
Fig.7.1 – Esempi di meccanismo di ribaltamento semplice. 
- Meccanismo di ribaltamento composto di parete monolitica: si differenzia 
da quello di ribaltamento semplice per il fatto che gli ammorsamenti 
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verticali fra la parete in esame e quelle che vi ci intersecano sono efficaci; 
quindi la parete nel suo atto di moto fuori piano, si trascina dietro porzioni 
di strutture murarie appartenenti alle pareti laterali di controvento. Il 
meccanismo è favorito anche dalla scadente fattura dei muri ortogonali di 
controvento che tendono a lesionarsi facilmente. Le specificità dei muri di 
controvento dettano la forma dei cunei laterali di distacco trascinati dal 
ribaltamento del macroelemento: peggiore è la qualità muraria delle pareti 
ortogonali, minore è l’inclinazione del lato obliquo che delimita il cuneo 
trascinato nel ribaltamento; anche la presenza di aperture nelle zone 
prossime all’angolo interessato rappresenta un fattore determinante per la 
tipologia di cuneo di distacco.   
 
Fig.7.2 – Esempi di meccanismo di ribaltamento composto. 
- Meccanismo di flessione verticale di parete monolitica: è il meccanismo che 
si sviluppa in pareti dotate di vincoli efficaci in sommità e al piede, e una 
carenza di collegamento alle pareti ortogonali. Si manifesta con la 
formazione di cerniere cilindriche con assi orizzontali, una al piede, una in 
sommità, ed una nella porzione centrale, in modo tale da individuare due 
blocchi rigidi che ruotano mutuamente l’uno rispetto all’altro.  Tale 
meccanismo prevede un rigonfiamento nella parte centrale del muro 
mentre le cerniere cilindriche si formano nei bordi superiore e inferiore. 
Questo meccanismo può verificarsi quando si ha un vincolo in sommità, 
mentre nei piani sottostanti i solai sono privi di un buon collegamento. 
Avviene così che sotto l’azione sismica, le travi del solaio intermedio 
tendano alternativamente a spingere e a sfilarsi dal muro, facendolo 
rigonfiare. Un’altra situazione è data per una parete compresa fra due solai 
ben vincolati con il muro, in queste condizioni la presenza in sommità di un 
dispositivo di connessione, impedisce il ribaltamento verso l’esterno, 
producendo un rigonfiamento fra i due piani interessati. In ogni caso, 
l’instaurarsi dell’arco verticale che precede l’attivazione del meccanismo, 
richiede la presenza di efficaci vincoli orizzontali sopra e sotto il tratto di 
parete interessato. Analogamente al ribaltamento semplice, questo 
meccanismo può interessare uno o più piani a seconda dei vincoli presenti, 
delle geometrie e dei punti di debolezza. Il meccanismo si può verificare 
anche nel caso in cui sia presente una snellezza eccessiva delle pareti.  
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Fig.7.3 – Esempio di meccanismo di flessione verticale. 
- Meccanismo di flessione orizzontale di parete monolitica: meccanismo che 
si manifesta in pareti efficacemente vincolate a quelle ortogonali (per la 
presenza di ammorsamenti ben costruiti o di tiranti), ma libere in sommità 
(assenza di vincolo adeguato). Il meccanismo di collasso riguarda parti 
sommitali della parete, che tendono a ruotare attorno alle cerniere 
cilindriche oblique e rispetto anche ad una terza cerniera ad asse verticale. 
Esso può interessare varie geometrie dei macroelementi, ed è agevolato dal 
martellamento del solaio sommitale sul lato superiore, non vincolato, della 
parete. I blocchi rigidi presentano un atto di moto con tutte e tre le 
componenti di spostamento non nulle: uno spostamento ortogonale alla 
parete, che descrive il ribaltamento, una componente orizzontale diretta 
parallelamente alla parete (esprime l’allontanamento dei due blocchi) ed 
una componente verticale (che risulta essere trascurabile). Il problema 
spaziale, con quest’ultima approssimazione si riduce ad un problema piano. 
La forza esercitata dal sisma viene quindi scomposta creando nella parete 
un “effetto ad arco” orizzontale a tre cerniere nello spessore dell’elemento 
stesso. La forza distribuita del sisma viene ripartita in una componente T 
parallela al sisma stesso ed in una H perpendicolare a questo. Le forze T 
sono assorbite dai collegamenti trasversali, quali solai rigidi nel loro piano 
medio, mentre le componenti H tendono a far nascere, nella parete 
perpendicolare al sisma, un comportamento ad arco. Nella condizione di 
crisi incipiente, nell’arco si vengono a formare tre cerniere. La rottura può 
avvenire per collasso, se non ci sono elementi in grado di contrastare la 
spinta orizzontale H, oppure per schiacciamento della muratura, nel caso in 
cui essi siano presenti. Quindi se la parete non trova elementi di contrasto 
capaci di fornire una reazione pari e opposta alla spinta H, allora lo schema 
isostatico di arco a tre cerniere diventa labile. In caso contrario la parete 
riesce a resistere finché non si raggiunge il suo limite meccanico [13].    
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a)                                                              b) 
Fig.7.4 – a) Comportamento ad arco orizzontale per azioni fuori piano; b) Esempi di 
meccanismo di flessione orizzontale. 
 
 Il primo passo da compiere per lo svolgimento delle analisi, riguarda il riconoscimento 
delle condizioni che predispongono all’attivazione di meccanismi locali e di danno, ed in tal 
caso è necessario effettuare analisi cinematiche in sostituzione o in integrazione di analisi 
della risposta globale del sistema. E’ necessario per questo, porre attenzione alla 
configurazione geometrica dell’edificio, alla tipologia e qualità muraria, alle caratteristiche 
tecnologiche del sistema resistente, e all’efficacia delle connessioni fra gli elementi 
resistenti verticali e tra pareti ed orizzontamenti. Inoltre è importante individuare anche le 
azioni che si esercitano sugli elementi strutturali, la presenza di spinte non contrastate 
(condizione sfavorevole per l’equilibrio), l’eventuale stato di degrado e fessurativo, e infine 
la possibile interazione con le strutture adiacenti e con il terreno.  
In presenza di carenze strutturali e di vulnerabilità specifiche (come assenza di vincoli 
efficaci fra gli elementi costituenti il fabbricato), è possibile ipotizzare l’attivazione di 
definiti meccanismi di collasso locali fra quelli elencati. Il riconoscimento delle modalità di 
collasso della compagine muraria è agevolato qualora l’edificio in esame abbia già subito 
gli effetti di un sisma, attraverso la lettura e l’interpretazione del danneggiamento rilevato.   
La Scuola elementare A.Ciancia di Francavilla in Sinni non si presenta danneggiata, non 
sono visibili lesioni o dissesti, la struttura si presenta intatta, e non mostra l’attivazione di 
evidenti meccanismi di collasso. Per tali motivi, l’ipotesi di attivazione di possibili 
meccanismi di collasso si è basata sulla configurazione geometrica e strutturale 
dell’edificio, valutando l’efficacia delle connessioni fra gli elementi resistenti verticali e fra 
pareti ed orizzontamenti.   Inoltre l’esame dei meccanismi di collasso in questo caso è stata 
possibile perchè le caratteristiche meccaniche del sistema murario non sono tali da 
consentire la disgregazione della muratura (macroelementi considerati come corpi rigidi). 
Dall’analisi appena svolta di tutti i meccanismi locali e delle carenze e vulnerabilità ad essi 
associate, per il probabile trattenimento realizzato in testa dalla copertura ed a livello del 
solaio, è possibile intuire come l’unico cinematismo ammissibile per la struttura oggetto di 
studio sia la flessione verticale. Non si hanno informazioni in merito all’ammorsamento 
murario, ma si ipotizza che i collegamenti alle pareti ortogonali siano carenti. Le pareti con 
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7.1.1 Analisi Cinematica Lineare 
Il concetto di base dell’analisi limite è il seguente: incremento dei carichi orizzontali 
(mantenendo costanti quelli verticali) fino a trovare il valore del loro moltiplicatore in 
corrispondenza del quale si verifica la perdita di equilibrio del sistema e quindi l’innesco 
del cinematismo. Il moltiplicatore α0 è quindi definito come il rapporto fra le forze 
orizzontali applicate ed i corrispondenti pesi delle masse presenti.  
 
La valutazione della sicurezza a fronte di meccanismi di primo modo è operata applicando 
il teorema cinematico; tale teorema afferma che il moltiplicatore di collasso α0 è il minimo 
fra tutti i moltiplicatori cinematicamente ammissibili. Un moltiplicatore dei carichi viene 
definito “cinematicamente ammissibile” se produce cinematismi congruenti con la 
compagine strutturale associati ad un lavoro nullo delle forze esterne.  
Per una data porzione di costruzione, si individuano i meccanismi di collasso che possono 
innescarsi ed i relativi macroelementi attraverso l’introduzione di un numero adeguato di 
cerniere plastiche e, di ciascuno, se ne calcola il moltiplicatore dei carichi orizzontali 
mediante il Teorema dei Lavori Virtuali, imponendo uno spostamento infinitesimo rispetto 
alla configurazione iniziale. Il più piccolo di questi moltiplicatori quantifica le massime 
azioni orizzontali sopportabili dalla porzione strutturale in esame.  
 
Le ipotesi alla base dei teoremi dell’analisi limite, nel caso delle costruzioni in muratura, 
sono: infinita resistenza a compressione del materiale, resistenza a trazione nulla, 
deformabilità trascurabile ed assenza di scorrimenti fra le parti che compongono 
l’apparato murario.  La congruenza dei cinematismi, si traduce nel rispetto dei vincoli 
orizzontali (ammorsamenti efficaci ai solai, presenza di tiranti, collegamenti alle fondazioni 
e al terreno per le pareti al piano inferiore) e verticali (idonee connessioni fra le pareti), e 
nel fatto che i macroelementi non possono ovviamente compenetrarsi.  
 
Il metodo di calcolo basato sull’analisi cinematica lineare, valuta la resistenza calcolando 
l’accelerazione orizzontale che attiva il meccanismo. Come primo passo viene richiesto il 
calcolo del moltiplicatore di collasso α0; esso può essere determinato attraverso 
l’applicazione del Teorema dei Lavori Virtuali al teorema cinematico, o in alternativa 
basandosi su semplici considerazioni di equilibrio alla rotazione, nel qual caso il calcolo si 
traduce nella relazione:  
α0 Minst + Mest = Mstab       (1) 
Dove: 
Minst → è il momento instabilizzante dovuto alle azioni sismiche; 
Mest  → è il momento instabilizzante dovuto ad azioni esterne indipendenti dal sisma; 
Mstab → è il momento stabilizzante calcolato tenendo conto del peso e della forma del 
macroelemento, il tiro di eventuali catene ecc. 
 
L’appendice C8A.4 delle Istruzioni alle NTC 2008 esplicita le modalità applicative dell’analisi 
cinematica. Il moltiplicatore di collasso viene calcolato utilizzando il principio dei lavori 
virtuali (2) per i corpi rigidi, l’espressione applicata è la stessa per tutti i possibili 
meccanismi di ribaltamento o scorrimento, al fine di determinarne il minore.  Il principio 
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dei lavori virtuali cita: “Condizione necessaria e sufficiente affinché una qualsiasi sistema 
materiale sia in equilibrio è che la somma di tutte le forze agenti sul sistema (sia interne 
che esterne), moltiplicata per qualsiasi spostamento infinitesimo compatibile con i vincoli, 
sia nulla”. Il moltiplicatore α0 si ottiene uguagliando il lavoro totale delle forze interne ed 
esterne applicate al sistema: 
Lfe – Lfi = 0 
Le forze da applicare sono: pesi propri dei blocchi applicati nel loro baricentro, i carichi 
verticali portati dagli stessi, un sistema di forze orizzontali proporzionali ai carichi verticali 
portati, eventuali forze esterne (come catene), eventuali forze interne. L’espressone che 
esprime l’applicazione del Principio dei Lavori Virtuali è la seguente: 
 
α0 5∑ Pi δx,i + ∑ Pj δx,jn+mj=n+1  n 6 −  ∑ Pi δy,i  ni=1 − ∑ Fh δh0h=1   = Lfi                     (2) 
Dove: 
Pi → è la generica i-esima forza peso applicata, e comprende sia il peso proprio dei 
macroelementi, che altri carichi verticali che gravano su di essi (n è il numero totale 
di queste forze), 
Pj → è la generica j-esima forza peso non direttamente applicata sui macroelementi, 
la cui massa, per effetto dell’azione sismica, sollecita gli elementi della catena 
cinematica con una forza orizzontale, non essendoci una efficace trasmissione di 
tali sollecitazioni ad elementi resistenti in altre parti della costruzione (queste forze 
sono in numero totale di m); 
Fh → è la generica azione esterna applicata ad un blocco; 
δx,i → è lo spostamento virtuale orizzontale del punto di applicazione della i-esima 
generica forza Pi, assumendo come verso positivo quello associato alla direzione 
secondo cui agisce l’azione sismica che attiva il meccanismo; 
δy,i  → spostamento virtuale verTcale del punto di applicazione della i-esima 
generica forza Pi, assunto positivo se diretto verso l’alto; 
δx,j → spostamento virtuale orizzontale del punto di applicazione della j-esima 
generica forza Pi, assumendo come verso positivo quello associato alla direzione 
secondo cui agisce l’azione sismica che attiva il meccanismo; 
δh → spostamento virtuale del punto di applicazione della h-esima forza esterna Fh 
in direzione della forza stessa.  
 
Sia basandosi su considerazioni di equilibrio, sia utilizzando il metodo dei lavori virtuali, le 
forze peso e quelle d’inerzia agenti su un generico macroelemento possono essere 
rappresentate con la risultante applicata nel baricentro del blocco stesso.  
In caso di meccanismo di scorrimento (poco probabile negli schemi strutturali in esame 
caratterizzati da blocchi snelli) nella espressione (2) interviene il lavoro attrititvo delle forze 
interne Lfi (lavoro generato da eventuali forze interne).  
 
La Circolare n. 617/2009, propone due differenti metodi di calcolo: l’analisi cinematica 
lineare e l’analisi cinematica non lineare. Con la prima si valuta la resistenza calcolando 
l’accelerazione orizzontale che attiva il meccanismo; con la seconda la capacità ultima è 
invece determinata in termini di spostamento. 
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Con l’analisi Cinematica Lineare, una volta determinato il moltiplicatore di collasso α0, deve 
essere calcolata l’accelerazione sismica spettrale α0* ad esso corrispondente, ossia 
l’accelerazione spettrale che attiva il meccanismo. Il moltiplicatore limite α0 può essere 
interpretato come una accelerazione spettrale (in termini di accelerazione di gravità g), 
cioè l’accelerazione assoluta “sentita” dal sistema per un input sismico del suolo il cui 
valore di picco vale S αg. [5]. Il passaggio dal moltiplicatore α0 all’accelerazione α0* avviene 
attraverso la massa partecipante al meccanismo M*.  
Il moltiplicatore delle azioni orizzontali inerziali può essere inteso come una accelerazione 
spettrale, dividendo la forza orizzontale per la massa. La massa adottata non rappresenta 
la massa totale, ma quella “partecipante” fornita dall’espressione (3), ottenuta 
considerando il cinematismo atteso come una forma modale. 
 
M* = 
(∑ Pi δx,in+mi=1 )²
g ∑ Pi δ²x,in+mi=1               (3) 
Dove: 
(n+m) → rappresenta il numero di forze peso Pi applicate, le cui masse, per effetto 
dell’azione sismica, (n forze applicate direttamente, m forze applicate 
indirettamente), generano azioni orizzontali sugli elementi; 
δx,i → rappresenta lo spostamento orizzontale virtuale del punto in cui è applicato 
l’i-esimo peso Pi.  
La massa partecipante al cinematismo, viene quindi valutata considerando gli spostamenti 
virtuali dei punti di applicazione dei diversi pesi associati al cinematismo, come una forma 
modale di vibrazione. La frazione di massa partecipante (e*) è data dalla seguente 
relazione: 
e* = 
g M*∑ Pi n+mi=1      
 
L’accelerazione sismica spettrale a* si ottiene moltiplicando per l’accelerazione di gravità il 
moltiplicatore α e dividendolo per la frazione di massa partecipante al cinematismo ed il 




         (4) 





=   α0 g
e* FC
       
 
Dietro a questo passaggio (da moltiplicatore α0 ad accelerazione α0*), c’è l’intenzione di 
ricondurre il sistema interessato dal cinematismo, ad un oscillatore equivalente ad un 
grado di libertà, così da poter confrontare tale valore di accelerazione, con quella spettrale 
rappresentativa del sistema di progetto atteso nel sito.  
 
L’accelerazione spettrale α0* che porta all’attivazione del meccanismo, viene confrontata 
con quella attesa nel sito considerato. La struttura è stata verificata secondo lo stato limite 
di salvaguardia della vita (SLV) eseguendo un’analisi cinematica lineare con il fattore di 
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struttura q (al quale viene attribuito convenzionalmente il valore 2). A questo punto si 
possono ottenere due possibilità:  
a) Se il macroelemento poggia direttamente sul terreno di fondazione, la verifica di 
sicurezza nei confronti dello SLV è soddisfatta qualora l’accelerazione spettrale di 




         (5) 
ag (PVR) → accelerazione orizzontale su suolo rigido, calcolata per la probabilità di 
superamento (PVR=10% per SLV) e in corrispondenza di un periodo di vibrazione nullo.  
b) Se il macroelemento è collocato ad una certa quota rispetto all’altezza complessiva 
H della struttura, l’accelerazione assoluta alla quota della porzione di edificio 
interessata dal cinematismo è in genere amplificata rispetto a quella al suolo, deve 
essere verificato che: 
α0* ≥ 
Se (T1) Ψ(Z) γ
q
      (6)    
Se(T1) → valore dello spearo di risposta elasTco in accelerazione, per lo stato limite 
prescelto, e calcolato in corrispondenza del periodo di vibrazione T1 (periodo 
fondamentale dell’intera struttura); 
Ψ(Z) → valore che la forma associata al primo modo di vibrare dell’edificio (e non della 
sola porzione che partecipa al cinematismo), nella direzione considerata e normalizzata 
ad uno in corrispondenza della sommità della costruzione, assume ad una quota pari a 
Z rispetto alle fondazioni. H rappresenta l’altezza dell’intera struttura rispetto allo 
spiccato di fondazione.  
Ψ(Z) = Z/H 
Z → altezza indicativa del meccanismo di collasso in esame; e rappresenta l’altezza 
rispetto allo spiccato di fondazione, del baricentro delle linee di vincolo tra i blocchi 
interessati dal meccanismo ed il resto della struttura. 
γ  → coeﬃciente di partecipazione modale associato al sopra citato modo 
fondamentale di vibrazione; esso identifica il numero di piani dell’edificio. 
γ= 3N/(2N+1) 
La collocazione del macroelemento ad una quota superiore a quella del suolo comporta in 
genere una maggiorazione della domanda di accelerazione; infatti l’accelerazione sismica 
trasmessa dal suolo non è direttamente applicata agli elementi in quota, ma essa viene 
filtrata dalla costruzione. Nel caso quindi in cui il macroelemento sia collegato in un 
sistema deformabile di altezza H, ad una certa quota Z rispetto alle fondazioni, 
l’accelerazione deve tener conto della possibile amplificazione di Sag corrispondente 
all’accelerazione spettrale S(T1) del sistema deformabile di periodo principale T1, distribuita 
in verticale secondo la forma modale. L’input sismico del macroelemento diviene quindi 
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l’accelerazione spettrale del sistema deformabile alla quota Z ove il macroelemento si 
collega al sottostante sistema. Le espressioni (5) e (6), assumendo il segno di uguaglianza, 
possono fornire la massima accelerazione del suolo (Sag) che il sistema è in grado di 
sopportare: 
a) ag (SLV) =  
a*0     q
s g
    (7) 
b) Se (T1) =  
a*0     q
Ψ(Z) γ
     (8) 
 
7.2 MECANISMO DI FLESSIONE VERTICALE  
La flessione verticale di una parete monolitica, si manifesta con la formazione di una 
cerniera cilindrica orizzontale che divide la parete compresa fra due solai successivi in due 
blocchi, che ruotano reciprocamente attorno alla cerniera fino al collasso. Questo 
meccanismo si manifesta nel caso in cui la parete sia ben vincolata agli estremi e libera 
nella zona centrale.  Tale meccanismo può verificarsi quindi in presenza di un 
trattenimento alla testa muraria, come tiranti metallici, cordoli o solette in cemento 
armato ben ammorsati alla muratura; ed è favorito dalla qualità scadente della stessa, e 
dalla presenza di spinte orizzontali dovute ad archi, volte o solai intermedi non trattenuti.  
Il meccanismo di flessione verticale può interessare diverse geometrie dei macroelementi, 
determinate dalla presenza di aperture o di spinte localizzate. La flessione verticale può 
interessare uno o più piani. Il meccanismo interessa più piani quando per esempio la 
parete è vincolata in sommità tramite un cordolo mentre i solai intermedi sono di legno e 
privi di qualsiasi connessione; in questo caso le cerniere cilindriche si manifesteranno in 
corrispondenza del solaio di sottotetto, al piede, ed in corrispondenza del solaio 
intermedio (fig.7.5). La presenza in sommità di un dispositivo di connessione, impedisce il 
ribaltamento della parete verso l’esterno; ma per effetto dello scuotimento orizzontale, 
può collassare per instabilità verticale. Se invece i solai di ogni livello sono efficacemente 
ammorsati alla muratura, e costituiscono un valido vincolo, il meccanismo può attivarsi e 
coinvolgere ogni singolo piano; questo rappresenta appunto il caso dell’edificio oggetto di 
studio (fig. 7.6).   
 
Fig.7.5 – Meccanismo di flessione orizzontale, parete vincolata alle estremità e solai intermedi privi di 
qualsiasi connessione. 
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Con questa tipologia di cinematismo, viene considerata nuovamente la verifica fuori dal 
piano della parete dell’edificio della terza classe (fig.7.6), già trattato con un approccio 
statico nelle verifiche a pressoflesione fuori piano. Tale meccanismo, se riferito ad un 
piano di muratura vincolata alle estremità quindi, rientra nella verifica dei pannelli murari 
nei confronti delle forze perpendicolari al proprio piano. 
 
     Fig 7.6– Cinematismo di flessione verticale in edifici della terza classe, porzione di parete ben collegata fra 
due solai. 
Le pareti in muratura, molto spesso sono sollecitate da uno sforzo normale dovuto ai 
carichi verticali (spesso eccentrico) e da un momento flettente dovuto alle azioni 
orizzontali (vento, sisma, ecc.) Per effetto di tali azioni, le sezioni trasversali della parete 
sono sollecitate a pressoflessione (sforzo normale eccetrico) [7]. 
 
Fig 7.7– Schematizzazione della parete. 
L’equilibrio della parete si ha solo se l’eccentricità delle sollecitazioni è contenuta, visto 
che la muratura è capace di resistere a piccole tensioni di trazione. Se lo sforzo normale 
cade fuori dal nocciolo centrale d’inerzia la sezione si parzializza; quindi incrementando 
l’eccentricità, per esempio in mezzeria per effetto dell’azione sismica, la parte di sezione 
trasversale compressa diminuisce, fino a quando si forma la cerniera cilindrica (punto A, fig. 
7.7), innescando il meccanismo di flessione verticale. Il comportamento è simile a quello di 
un arco a tre cerniere verticale; se agli estremi della testa muraria ci sono efficaci 
collegamenti, questi sopportano le reazioni vincolari orizzontali. Se tali azioni orizzontali 
superano un certo valore, le azioni verticali non sono più sufficienti a contrastare l’effetto 
instabilizzante del momento flettente e ciò determina l’instaurarsi del cinematismo 
descritto. La cerniera cilindrica (A) che si forma divide la parete orizzontalmente in due 
blocchi rigidi liberi di ruotare attorno ad essa fino al collasso. Il meccanismo descritto si 
forma quando le forze verticali non sono più in grado di contrastare l’effetto del momento 
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instabilizzante dato dal comportamento ad arco. Quando l’edificio non presenta alcun tipo 
di danneggiamento, e le condizioni di vincolo alle estremità della parete consentono 
l’attivazione di un meccanismo di flessione verticale, la geometria dei macroelelmenti 
risulta dall’analisi sessa.  
Ipotizzando che la parete sia vincolata agli impalcati (mediante cordoli o tiranti), i vincoli da 
considerare sono una cerniera fissa allo spigolo esterno di base e un carrello mobile allo 
spigolo interno superiore, che consente la rotazione e la traslazione verticale. Il sistema dei 
vincoli consente la nascita del cinematismo corrispondente alla formazione di una cerniera 
intermedia che determina la scomposizione della parete in due blocchi rigidi, incapaci di 
trasmettere gli sforzi di trazione. La loro stabilità, quindi, è assicurata solo dallo sforzo 
assiale N trasmesso centralmente dal piano superiore e dal peso proprio della parete P 
(fig.7.8).  
 
Fig 7.8 – Meccanismo di collasso della parete vincolata agli impalcati (le forze F1 e F2 sono le risultanti 
dell’azione sismica distribuita). 
La posizione della cerniera cilindrica intermedia non è nota a priori. Applicando il principio 
dei lavori virtuali, viene determinato il valore minimo del moltiplicatore α0 dell’azione 
orizzontale, proporzionale al peso proprio della parete, e la posizione della cerniera. Viene 
indicato con 1/x la distanza percentuale di H della cerniera dal bordo superiore e con Ψ la 
rotazione del blocco inferiore; la rotazione del blocco superiore sarà pari a (x-1) Ψ. Gli 
spostamenti dei centri dei blocchi e dei punti di interesse, nell’ipotesi di piccoli 
spostamenti, sono dati da:  
 
δBy = B Ψ                  			           δ1y = B
2










 B Ψ  			  									        δ2y = x+1
2







Applicando il principio dei lavori virtuali, viene calcolato il moltiplicatore α0 in funzione di x: 
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α0 = 









Derivando tale espressione rispetto ad x ed imponendo che la derivata sia nulla, si ottiene 
il valore di x, e quindi la posizione della cerniera che rende minimo il moltiplicatore.  
 
x = 1 + :2 P + N
N
 
La cerniera tende a formarsi nella parte superiore della parete, solo se N prevale su P, essa 
tende a spostarsi verso la mezzeria, senza però mai raggiungerla, essendo il valore di 1/x, 
corrispondente al valore nullo di P, pari a 0.41.  
Nella verifica a pressoflessione fuori piano, viene fatto riferimento alla condizione di 
resistenza della sezione, mentre nel cinematismo viene considerato il suo equilibrio limite.  
Negli edifici ordinari multipiano (terza classe), il sollevamento della struttura superiore 
risulta poco credibile, perché è reso non necessario dalla deformazione assiale della parete, 
per questo la modellazione approssimata utilizzata nelle verifiche a pressoflessione fuori 
piano risulta più consigliabile sul piano operativo. L’analisi cinematica a blocchi rigidi 
rappresenta uno strumento più valido nelle configurazioni strutturali degli edifici delle 
prime due classi, che non garantiscono un comportamento scatolare.  
 
La verifica è stata effettuata tramite l’utilizzo del foglio di calcolo disponibile sul sito 
ReLUIS: C.I.N.E per l’analisi cinematica lineare; attraverso la descrizione della geometria dei 
macroelementi che costituiscono la catena cinematica, della condizione di vincolo dei corpi 
e la determinazione delle forze su di essi agenti. Poiché l’analisi viene svolta tenendo conto 
dell’azione sismica, per la combinazione dei carichi è stata utilizzata la seguente formula di 
combinazione dei carichi gravitazionali agenti sugli elementi strutturali: 
G1 + G2 + ∑ Ψj 2j Qkj 
 
Per eseguire l’analisi, viene ipotizzato il grado di connessione della parete in esame con le 
pareti ortogonali trascurabile.  
Nella Fig. 7.9 viene riportato lo schema utilizzato dal programma di calcolo C.I.N.E per 
determinare il moltiplicatore di collasso della flessione verticale, attraverso il principio dei 
lavori virtuali. L’analisi del problema cinematico è stata svolta assegnando una rotazione 
virtuale unitaria Ψ=1 al corpo 1.  
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Fig 7.9 – Schema di calcolo. 
Dove: 
W → è il peso proprio della parete; 
FV → è la componente verticale della spinta di archi o volte sulla parete; 
FH → è la componente orizzontale della spinta di archi o volte sulla parete; 
PS → è il peso del solaio agente sulla parete; 
N → è il generico carico verticale agente in testa al macroelemento; 
s → è lo spessore della parete; 
h → è l’altezza del macroelemento; 
d → è il braccio orizzontale del generico carico verticale trasmesso in testa al 
macroelemento; 
hv → è la distanza verticale fra il punto di applicazione della spinta di archi o volte 
sul corpo 2 ed il corrispondente polo di riduzione (carrello in B); 
d → è la distanza orizzontale dal carrello in B del punto di applicazione del carico 
trasmesso alla parete dai piani superiori; 
dv → è la distanza orizzontale fra il punto di applicazione della spinta di archi o 
volte sul corpo 2 ed il corrispondente polo di riduzione (carrello in B); 
a → è la distanza orizzontale dal carrello in B del punto di applicazione del carico 
trasmesso al muro dal solaio.  
 
Dalle condizioni di congruenza degli spostamenti virtuali dei due corpi, si ottengono i 
parametri di spostamento generalizzati. Se P è un punto generico del corpo rigido di 
coordinate Xp e Yp, le componenti di spostamento up e vp, positive se dirette come gli assi 
coordinati, espresse in funzione delle componenti di spostamento u0 e v0 del polo O, 
origine di riferimento e della rotazione ϑ attorno ad esso, sono date da: 
up = u0 - ϑ yp                       vp = v0 - ϑ xp        (9) 
I punti A e B vengono fissati come poli di riduzione dei corpi 1 e 2, tenendo conto delle 
condizioni di vincolo, si ha: 
uA = 0   vA = 0    ϴ1 = Ψ =1  per il corpo 1 
uB = 0   per il corpo 2 
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Imponendo le ulteriori condizioni di congruenza in corrispondenza della cerniera C, viene 
valutata la rotazione del corpo 2 attorno al polo B ed il relativo spostamento verticale: 
φ = - Ψ h1/h2 = - h1/h2        vB = s 
Gli spostamenti generalizzati dei due corpi rigidi possono essere sinteticamente descritti 
come segue: 
(u01; v01; ϑ1) = (uA; vA; Ψ) = (0;0;1) 
(u02; v02; ϑ2) = (uB; vB; φ) = (0;s;-h1/h2) 
Ponendo poi h2=h/μ, con μ>1, si ricavano: h1= 
μ - 1
μ
 h; W2 = 
W
μ





Dalle (9) vengono calcolati gli spostamenti virtuali dei punti di applicazione delle forze 
agenti sul sistema nella rispettiva direzione di azione: 
δVx = hv (μ-1)                                δ1y = 
s
2







δVy = s+dv(μ-1)                        δ2y = 
s
2












Applicando l’equazione dei lavori virtuali, otteniamo: 
α [W1 δ1+W2 δ2x+FV δvx] + FH δVx – W1 δ1y – W2 δ2y – N δNy – Ps δPy – Fv δVy = 0     (9) 
 
Sostituendo nella (9) le espressioni viste in precedenza, si ottiene il moltiplicatore di 
collasso α = α0: 
α = 2  
(μ-1) (N d + Ps a	 Fv dV - FH hV) + s(W+N+Ps+Fv) 
(μ-1)(Wh/μ + 2 Fv hv)
 
 
Il valore del parametro μ che rende minimo il moltiplicatore è calcolabile, come visto, 
imponendo che sia nulla la derivata α rispetto a μ. Così facendo si giunge però ad 
espressioni complesse, per tale motivo è più conveniente individuare μ per tentativi 
utilizzando il foglio di calcolo [14].  
 
Per la verifica, viene considerata la flessione verticale di una fascia continua da cielo a terra 
di larghezza unitaria, appartenente alla parete in esame e compresa fra due 
orizzontamenti successivi. Infatti, la presenza delle aperture nella facciata ha una ridotta 
influenza del calcolo ed in particolare nella determinazione della sezione di frattura della 
parete; infatti anche l’effetto ad arco verticale interessa principalmente le fasce piene di 
muratura.  Le grandezze richieste sono state valutate considerando una fascia di muratura 
verticale di larghezza unitaria (maschio murario compreso fra due aperture presenti in 
facciata), coerentemente con tutte le azioni ad essa riferite, e le aree di influenza dei 
carichi che agiscono sulla stessa.   
 
In questo caso bisogna individuare la posizione della cerniera che restituisce il 
moltiplicatore di attivazione del meccanismo più basso. Il moltiplicatore di attivazione del 
meccanismo dipende dall’altezza h1 con andamento iperbolico, ed assume il valore 
minimo in corrispondenza della sommità. La determinazione di h1 avviene facendo variare 
la posizione della cerniera cinematica per tutta l’altezza della parete, e calcolando per 
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ognuna di queste posizioni il corrispondente valore del moltiplicatore di attivazione del 
meccanismo α0. La posizione della cerniera è quella che fornisce il valore di α0min. 
 
Fig 7.10 –Andamento del moltiplicatore α0 in funzione della posizione della cerniera cinematica. 
I meccanismi di flessione verticale sono caratterizzati dall’avere valori del coefficiente di 
collasso α più elevati rispetto agli altri meccanismi. L’effetto stabilizzante del carico del 
primo piano, rende il moltiplicatore di collasso della parete a piano terra molto elevato per 
le pareti più tozze.  
Le caratteristiche geometriche delle tese murarie considerate, le azioni che si esercitano 
sui macroelementi, l’andamento del moltiplicatore α0 in funzione della posizione della 
cerniera cinematica, e le verifiche allo stato limite di salvaguardia della vita sono 
riepilogate nelle seguenti tabelle. La verifica è stata condotta confrontando le accelerazioni 
massime su suolo rigido previste nel sito di riferimento, con quelle calcolate tramite le 
relazioni (7) e (8). Successivamente vengono riportati i risultati ottenuti per i maschi D4, 
E1, 5’2, 22 del primo e del secondo piano; le verifiche di altri pannelli murari sono inserite 
nell’allegato III.  
I pannelli murari risultano tutti verificati al cinematismo di flessione verticale; quelli del 
piano terra risultano avere un livello di sicurezza molto maggiore rispetto a quelli del primo 
piano, ciò è dovuto alla presenza del carico del maschio del primo piano, che stabilizza 
l’elemento stesso. A parità di area di influenza, maggiore è la snellezza del pannello, 
minore è il margine di sicurezza della verifica. Se i pannelli murari risultano direttamente 
caricati, a parità di snellezza e di eccentricità del carico, risultano maggiormente verificati 



















































La direzione Y risulta essere la più critica, in problema nasce sia per una distribuzione non 
uniforme delle rigidezze in pianta, sia per il problema dei solai che scaricano solo nei 
maschi in direzione X.  
 
1- Descrizione generale problematiche, descrivendo cosa la normativa italiana vuole per le 
nuove strutture 
2- Descrizione generale interventi e perché 
3- Cerchiature- come si eseguono profilati e calcoli 
4- Chiusura aperture- dove si eseguono, nuovo modello, regolarità in altezza  
5- Intonaco armato come si esegue e nuove caratt meccaniche  
6- Verifiche con dinamica modale 
7- Verifiche di elementi  
8- Push over  
9- Conclusioni su miglioramenti ottenuti 
Nonostante l’intervento, nell’analisi dinamica modale, non si riesce a trarre nessun 
beneficio sostanziale. All’incremento diffuso dei moduli elastici, infatti consegue un 
irrigidimento della struttura. Le forze applicate sono circa le medesime che nella situazione 
originale; infatti la nuova valutazione del periodo proprio T1, porta ad intersecare lo 
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spettro sempre sul ramo ad accelerazione costante e la sola differenza è legata 
all’aumento del circa % nelle masse. La distribuzione delle sollecitazioni agenti sugli 
elementi risulta pressochè invariata rispetto al caso senza consolidamento, poiché 
l’aumento di rigidezza ha come conseguenza minore deformazione nei singoli pannelli. 
Quindi, poiché nel caso in esame il meccanismo prevalente di rottura è quello a 
pressoflessione (influenzato più dalla sollecitazione di compressione agente piuttosto che 
dal valore di resistenza), la verifica con il metodo lineare non porta ad incrementi rilevanti 
nel calcolo dei margini di sicurezza.  
I vari metodi di verifica portano spesso a risultati molto diversi fra loro e previsioni 
abbastanza pessimistiche, anche per i fabbricati che hanno ben resistito a forti scosse 
sismiche.  
Come visto, per avere doti adeguate per resistere ad una azione sismica, gli elementi 
strutturali degli edifici devono avere capacità di dissipare energia in campo plastico; nel 
caso di murature tale capacità risulta ridotta, a causa della fragilità del materiale. Nelle 
strutture in muratura i dettagli costruttivi vanno realizzati con estrema accuratezza, infatti 
è più facile che il collasso strutturale avvenga per mancanza di connessioni, agganci ecc.., 
che non per carenza di resistenza meccanica delle pareti.  
 
Le norme generali che devono essere rispettate nel progetto di un nuovo edificio in zona 
sismica sono:  
- le piante degli edifici devono essere quanto più possibile compatte e 
simmetriche rispetto a due assi ortogonali → nell’edificio in esame, la non 
regolare distribuzione in pianta ed in altezza di masse e rigidezze, 
rappresenta la principale vulnerabilità. Per una più uniforme ridistribuzione 
delle rigidezze, in alcuni setti è previsto il rinforzo con intonaco armato, tali 
elementi risulteranno avere un modulo elastico maggiore; 
- elementi resistenti con distribuzione il più possibile regolare in altezza e 
aperture verticalmente allineate → nella Scuola A.Ciancia sono presenti 
pannelli murari non continue dalla fondazione al piano di verifica (Parete E, 
Parete 7), gli interventi di chiusura delle aperture esistenti saranno volti a 
garantire tale continuità; 
- snellezze e spessori dei pannelli murari adeguati → per muratura ordinaria, 
con elementi di pietra squadrata, la normativa prevede uno spessore 
minimo delle pareti di 30 cm; tale requisito nella struttura oggetto di studio 
è rispettato da quasi tutti i maschi all’infuori degli elementi 21,31,41,51 del 
primo piano e del piano terra che hanno uno spessore di 28 cm. Inoltre la 
snellezza massima λmax = h0/t deve essere inferiore a 10, tale requisito non 
risulta verificato per i maschi sopra citati e per l’elemento M25’2; gli 
interventi di intonaco armato ridurranno la snellezza di tali setti; 
- Solai a distanza verticale non superiore ai 5m, tale requisito nella struttura 
in esame risulta rispettato; 
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-  Solai ben ammorsati nei muri e rigidi nel piano, per poter trasmettere le 
azioni sismiche agli elementi verticali; come già visto, il solaio risulta avere 
una soletta di 5 cm, quindi anche il requisito di rigidezza risulta essere 
verificato. 
Un ruolo altrettanto fondamentale lo rivestono i particolari costruttivi: 
- Deve essere garantita la continuità delle cordolature, i cordoli devono avere 
larghezza pari allo spessore del muro, tollerando arretramenti massimi di 6 
cm dal filo esterno e altezza minima pari a quella del solaio; tali requisiti 
risultano soddisfatti; 
- Gli incroci delle murature devono presentare una zona piena di lunghezza 
non inferiore ad 1m, compreso lo spessore del muto trasversale; le pareti 
che nella struttura oggetto di studio non verificano tale requisito sono la 1 e 
la A; per ovviare a questo problema, e non solo, sono state previsti 
interventi di cerchiatura per tutti i maschi appartenenti alle pareti appena 
citate.  
 
Non sono pervenute invece informazioni riguardo al livello di ammorsamento dei cordoli 
alla muratura e degli incroci murari, e nemmeno in merito alla lunghezza di ancoraggio 
degli architravi in cemento armato in prossimità delle aperture.   
 
Nella fase progettuale degli interventi, deve essere tenuto in conto che: 
- Vanno consolidate o demolite e ricostruite quelle murature che non hanno 
capacità di resistenza alle forze orizzontali e verticali; 
- I collegamenti fra pareti e solai o fra coperture e pareti sommitali devono 
essere resi efficienti, come pure i collegamenti fra pareti d’angolo o tra 
innesti murari; 
- Devono essere eliminati gli elementi fortemente vulnerabili sui quali non è 
possibile o non economico intervenire e devono essere eliminate le spinte 
di elementi di copertura, degli archi o delle volte; 
- E’ sempre buona regola ridurre le masse in gioco e aumentare la duttilità 
degli elementi strutturalo;  
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Tale tipologia di intervento è consigliata qualora non ci siano problemi conservativi e 
quando si è in presenza di strutture molto danneggiate o molto degradate da carichi 
verticali. L’uso diffuso di tale metodologia è sconsigliato, perché comporta una variazione 
delle rigidezze delle pareti trattate e masse aggiuntive alla struttura. 
L’apposizione di reti elettrosaldate sulla superficie, fornisce al paramento murario 
resistenza a trazione e duttilità che manca alla muratura. Le armature sono collegate alle 
pareti mediante perfori armati, iniettati con malta cementizia leggermente espansiva; il 
tutto viene completato con intonaco di malta di almeno 3 cm di spessore, previa 
abbondante bagnatura della parete spicconata. L’intonaco armato è efficace solo se 
applicato sui due paramenti murari.  
 
Perfori Armati 
I perfori armati rappresentano una soluzione alla quale ricorrere in casi particolari, quando 
non sono possibili soluzioni meno invasive. Tale intervento mira a collegare ed ammorsare 
pareti scollegate o con lesioni d’angolo o ripristinare interi paramenti murari distaccati. 
Deve essere eseguito un reticolo di perfori a rotazione nelle murature da ricucire di 20-30 
mm di diametro e poi inserire in essi barre sigillate e rese solidale con malte leggermente 
espansive. In caso di possibile corrosione, si deve ricorrere all’uso di barre di acciaio inox 
sigillate con malte speciali. Le barre devono essere poste in posizione sub-orizzontale per 
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